Die n-freie Berechnung der Stahlbetonbalken nach ÖN ORM B 4200. 


Von Prof, Dr.-Ing. Franz Gebauer, Wien. 


‚österreichische Stahlbeton-Norm B 4200, 4. Teil, Stahl- 
werke, enthält neben den Bestimmungen über die ge- 
Anwendung des n-Verfahrens auch solche über die n-freie 

ng der „Stahlbetontragwerke im allgemeinen und ins- 
dere, olche über die n-freie Berechnung der Stahlbetonbalken. 
hat ‚das n-freie ‚Rechnen im Stahlbetonbau — nachdem 
der, wie z. B. Rußland und Brasilien, auf diesem Gebiete 

{e ausgegangen sind — nunmehr auch in dem Lande, das 

en zur Klarstellung dieser Frage beigetragen hat, seinen 
derschlag in den Stahlbeton-Normen gefunden. Die endgültige 
befriedigende Lösung der Aufgabe hat gerade in Österreich 
auf sich warten lassen, weil hier, wo die Frage erstmals im 

32 vom Verfasser aufgeworfen wurde und die von ihm 


n n-Ausschußversuche!), 2) so umwälzende Ergebnisse 


7 
Dehnung in% 
Bild 1. Stahl-Arbeitslinien. 

itigten, das Interesse dafür besonders wach war und immer wieder 
»ue Vorschläge zutage förderte. Sehr bald schlossen sich auch 
sländische Fachkollegen den Erörterungen an und widmeten sich 
»enfalls der Erforschung dieser Frage. Im Laufe der Zeit haben 
‘h die Meinungen dafür und dagegen abgeschliffen und viele der 
-sprünglich noch umstrittenen Anschauungen sind inzwischen 
Igemeingut geworden. n 

Auf welchem Wege sind sich nunmehr die österreichischen Fach- 
ollegen einig geworden? Nachdem sich die Erkenntnis durch- 
»rungen hatte, daß die Fließgrenzen des Stahles 0,* und &* und 
ne des Betons op und ep, jede für sich innerhalb eines bestimmten 
sreiches, die ausschlaggebenden Kennwerte für die n-freie 
‚rechnung sind, hat es sich als notwendig erwiesen, die Berechnungs- 
anahmen sowohl für diese Kennwerte als auch für den Verlauf 
»r Arbeitslinien (Spannungs-Dehnungslinien) der beiden Baustoffe 
-ahl und Beton zu normen. Damit sind der allzugroßen Freizügig- 
»it in der Anwendung dieser Kennwerte, bei denen die Spannung 
$ 


a) Gebauer: Neue Balkenversuche des Österreichischen Eisenbetonausschusses, Ver- 


ichsversuche mit St 37, St 55 und Istegstahl: B. u. E. 1933, Heft 13. 
Gebauer: Balkenversuche des „‚n‘‘-Ausschusses: Mitteilungen über Versuche, aus- 


|Führt vom Österr. Eisenbetonausschuß, Heft 14, Verlag des Österr. Ing.- u. Arch,- 
"reines, Wien 1933. 


und die zugehörige Dehnung immer eine unzertrennliche Einh 
bilden, zwar Schranken gesetzt, doch ist damit eben jene einheitlie 
Grundlage geschaffen worden, ohne die allgemein verbindlich 
Normen nicht möglich sind. Die anzunehmenden Arbeitslinien de 
Stähle und Betone sind in den Bildern 1 und 2 wiedergegeben ‚Di 
Arbeitslinien des Betons sind Parabeln, deren Scheitel mit ? 

Würfelfestigkeit die rechnerische Prismen- bzw. Biegefesti 
begrenzt. N 

Im folgenden sei nur auf die Besonderheiten der n-freien Balke 

berechnung eingegangen. Voraussetzungen für diese Berechnung 


‚sind das Ebenbleiben der Querschnitte, die Außerachtlassung. 


Betonzugspannungen und die Einhaltung festgesetzter, sogenannt, 
kritischer Dehnungen sowohl beim Stahl als auch beim Beton, 


200 


5% 4 kg/cm? 


Bild 2. Beton-Arbeitslinien, 


bieten, über welche in Zukunft bei Neubauten nicht hinausgegangen 
werden soll. Die Inrechnungstellung der im weiteren Verlauf ge- 
strichelt dargestellten Arbeitslinien ist nur bei Bauwerken zulässig, 
die bereits vor Inkrafttreten der neuen Stahlbetonnorm ausgeführt 
wurden. Die Verwendung des Betons B 120 ist im Sinne des der- 
zeitigen Standes der Betontechnologie auf massige, schwach be- 
wehrte Bauwerke wie z. B. Stützmauern, Gründungsplatten, Sperr- 
mauern u. dgl. beschränkt. 

Bei schwach bewehrten Balken werden bei fortschreitender Be- 
lastung die für den Beginn des Fließzustandes des Stahles maß- 
gebenden Kennwerte 0,* und &,* zuerst erreicht und bestimmen die 
rechnerische Grenzlast, die in den Normen nicht gerade sehr treffend 
als „‚Traglast‘‘ bezeichnet wird. Die zulässige Belastung des Trägers 
ist dann, wenn mit s der Sicherheitsgrad des Trägers bezeichnet wird, 
der s-te Teil dieser Grenzlast. Als Regelwert für den Sicherheitsgrad 
wurde s = 1,7 gewählt. Für Tragwerke, die besonders schädigenden 
Wirkungen, wie z.B. chemisch einwirkenden Gasen, ausgesetzt sind, 
ist der anzuwendende Sicherheitsgrad s = 2. 

Bei besonders stark bewehrten Trägern, man kann sie als über- 
mäßig bewehrt bezeichnen, wird die Streckgrenze des Stahles nicht 
mehr erreicht, hier bestimmt die Fließgrenze des Betons, also der 
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he ergestellt wird, so daß für 6 <1 Or = a 
u. zer Det),brop eg ur BEE rue 
j fat der Schwerpunkt der Betondruckspannungen vom äußeren 3 2 5 3 &% E 
a D Brando den Ss Aus dieser Umwandlung der Betondruckspannungsfläche gew 
= GE EN (3) man erst das theoretisch richtigere Bild für die bisherige Bere 
= RR man den ee 2 der inneren Kräfte Z und D als nach dem n-Verfahren. Es ist also weder ein fester Wert n, 
7 z=th=(1—k,£)h (4) eine für alle Bewehrungsverhältnisse gültige Betonspannung 
En: vom Be Be Grenzmoment M, beträgt wie sie bisher in den Normen beim n-Verfahren festgesetzt ' | 
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& Eee Too 5) maßgebend, sondern jeder Stahl- und jeder Betongüte entsprich 


E> 


Dr? 


a 


AD 
2 Kennwerte des Stahles, als auch jene des Betons enthaltende Span- 
nung S kann somit als die für die Bestimmung des zulässigen Biege- 
Pa inomentes 
zeichnet werden. 


6, 


hergestellt wird. 


6 leichgewicht gegenüber der im Beton erreichten Druckkraft D 


e 5 die Tragfähigkeit a Melkehsı DE zwischen Sach R 
‚ach und den übermäßig bewehrten Trägern liegende Grenz- 


bleibens der Quer- 
schnitte das Gleichge- 
wicht mit der Streck- 
kraft des Stahles 


D=bk,xop 


Z=fo* (1) 
Bei ‚den übermäßig bewehrten Balken wird unter den gleichen 
Umständen nur jene Stahlspannung o, erreicht, durch die das 


Das en N ist sodann, wenn s den Sicherheitsgrad 
Et: bezeichnet: 


M;u =M,/s =bh?- 
wobei $S = u £ 0g.ul 


(6) 
Die durch die Werte u, © und 0,zul sowohl die maßgebenden 


en 


M;uı maßgebende „Stahlbetonspannung“ be- 


Der Wert x bzw. & wird auf Grund der Annahme des Ebenbleibens 
der Querschnitte unter Berücksichtigung der jeweils in Betracht 


n =al—a) 


jener, in dem die Kennwerte des Stahles und des Betons bei nn R ! 2 ; E 
"Grenzbelastung gleichzeitig erreicht werden. Dieser Bewehrungs- ko = HEY (3 — 0) ne BR ER 
ird d daher. als „Grenzbewehrung‘* bezeichnet. "1—0,25& Lg 1-40 +60 
Era Bei den schwach b- 1,=-— — k=- k= 
ns 3 —a 8 48(38 1) 
Be wehrten Balken wird 
| von der Arbeitsfläche Das Bewehrungsverhältnis u = fe/bh läßt sich ableit 
| des Betons nur jener Gleichgewichtsgleichung 
> ! Teil mit der Fläche D ubho,=bkyıxop . - 
NR ! : s 
I 0»  (s. Bild3) in Anspruch Dr op 
l genommen, bei dem BEE 
unter Einhaltung des x x n '&£&p h Er 
Grundsatzes des Eben- G].(7) geht über in = et 


0, =op erhält man € = 


durch eine gleich große Dreiecksfläche gem. Bild 3 bzw. 5, 


rechnungsmäßig bei einem bestimmten Bewehrungsverhältnis e 


bildes etwas höher als beim parabolisch begrenzten Spannungs 
was im Biegemoment einen Fehler bis zu 6°/, ergäbe.) Es ist 


Ep 
Es + Ep 
Ersetzt man die parabolisch begrenzte Betondruckspannung 


und &=1—?/;E . 


sich eine erhöhte Betondruck-Rechnungsspannung 
— 9.05 bzw. pop. 0 re 


andere, nämlich die mit dem Wert p vergrößerte Betonspannun 
(Allerdings liegt der Schwerpunkt dieses dreieckigen Spannu 


eine sehr wichtige Erkenntnis, die wiederum beweist, wie unricht 
das n-Verfahren ist. x 
Der Verfasser hat ein Tafelwerk ausgearbeitet, das alle zusamm 
gehörigen Werte von 7, kp, kx, u, &, C und S für alle nach ÖNO 
B 4200 in Betracht kommenden Stähle und Betongüten einschließlich 
B 120 auf Grund der nach Zehnteln abgestuften &-Werte enthält. 
Mit Rücksicht auf den weitgespannten Bereich der w-Wert 
im besonderen Falle die Bestimmung der wirtschaftlichster 
Trägerhöhe wichtig. 


Zur Bestimmung der Bewehrung eines Trägers mit recht 
eckigem oder unechtem Rippenrplattenquerschnitt von 
Abmessungen bh genügt es 


f - (6 6) 

zu errechnen. Man findet dann in den Tafeln bei S den zuge 

hörigen Wert u. 
Umgekehrt entnimmt man zu einem gegebenen Beweh 
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Bild 4, Dehnungen beim 
Ebenbleiben der Querschnitte, 


Bild 5. Spannungsbild bei überstauchtem Beton. 


kommenden Dehnungen &, und ' _ € gemäß Bild 4 berechnet nach 
der Formel 
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S Et &b ( ) 

Der Hebelarm z bzw. der zugehörige Beiwert © 
drücken durch die Formel 


läßt sich aus- 


Setzt man 
%h=N0p (9) 
und drückt alle Rechnungsgrößen durch 
& = &/ep . (10) 


aus, so erhält man gemäß Bild 3 bzw. 5 für 


rungsverhältnis u den Tafeln das zugehörige S und ka 
dann für einen gegebenen Balken 
M.u=bh2S 

nachrechnen. - S 

Bei den echten Plattenbalken — d.h. jenen, bei denen der Wert 
die Plattendicke d überschreitet — muß die Rechnung den besondere 
Verhältnissen angepaßt werden. 

Die oben dargestellte Berechnungsweise läßt sich übrigens au, 
zur Errechnung der bei beliebiger Belastung entstehenden S 
und Betonspannung verwenden. Wie man dabei vorgeht wird 
nachfolgenden Beispiel erläutert: Gegeben ist ein mit StII } 
wehrter Balken aus B 300 mit den Abmessungen b = 75 cm 
h—= 30 cm und mit u = 0,38%. Sein zulässiges Biegemoment 
M;uı = 479 000 kgem. Welche Spannungen treten bei di 
Biegemoment im Stahl und im Beton auf? 

Man kann diese Aufgabe nur schrittweise lösen. 

Das zulässige Biegemoment M;,uı ist für den Sicherheitael 
s — 1,7 berechnet worden. Für die erste Näherungsrechnung könn, 


oder ‚„Tragmomentes‘‘ ebenfalls den Sicherheits- 


ufweist. Es ist also 0, , =0s*/s = 3400/1,7 = 2000 kg/cm?. 
ge Stahldehnung &,, = o,,/E = 2000/2100 — 0,9524 00. 
ere Rechnung nimmt als Grundlagen das Gleichgewicht 
lie inneren Spannungen und das Ebenbleiben der Querschnitte 
;o die Gleichungen (12) und (7a). i 
fe der Gleichungen (13) für & und (11) für ky ergibt sich 
3u(&] EP + &ı)0eı = a? ep (3 —a,)op . (18) 
insetzung der bekannten Zahlenwerte erhalten wir 
3 ‘0,38 (2, + 0,9524) » 200/95 = 202 (3 —a,) 225 
Y bzw. %° — 30,2 + 0,1021, + 0,04862 = 0. 
Auflösung dieser Gleichung ergibt 
hr 015 
iesem a,-Werte entsprechen die folgenden Hilfswerte: 
j n, = 0.15 (2 — 0,15) = 0,2775, 
kp, = Y5 0,15 - (3 — 0,15) = 0,1425, 
1 — 0,25 - 0,15 
3 — 0,15 
£ 0,15 - 2,0 
220,1532,0-5 0.9534. HS 
4 & = 1— 0,2395 - 0,3377 = 0,919 
Demnach ist 
ui O1 = N10p = 0,2775 225 = — 62 kg/cm?, 
% = &,h = 0,2395 - 30 = 7,2 cm, 
2 — Gh= 0,919: 30 = 27,6 cm, 
f.=ubh= 75 - 30 - 0,0038 = 8,6 cm}, 
Z, = fe0e1 = 8,6 : 2000 = 17200 kg, 
M, =Z,%=172:27,6 = 475 tem. 


kxı an = 0,3377 


4 Die Rohrdammbrücke zu Berlin — vorgespanntes Rahmentragwerk im Freivorbau. 
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} Die in Berlin im Zuge des Rohrdammes und Fürstenbrunner 
Weges liegende Rohrdammbrücke überspannt die Spree in deren 
Interlauf; sie stellt die Hauptverbindung dar zwischen Siemensstadt 
#ınd Tegel einerseits und Charlottenburg und den südwestlichen 
'eilen der Stadt andererseits. Besondere Bedeutung hat dieser 
straßenzug für den Fernverkehr durch den Anschluß an die Avus, 
@srtliche Verkehrsbedeutung erhält die Brücke insbesondere durch 
ie Fa. Siemens-Schuckert, deren Elektromotorenwerk unmittelbar 
benachbart ist, sowie durch die übrigen Werkanlagen. So war auch 
Has bis zum Ende des Krieges bestehende Brückenbauwerk zu 
3eginn dieses Jahrhunderts von dieser Firma aus eigenen Mitteln 
errichtet worden, um ihrer Belegschaft einen Zugang zum nahen 
Bahnhof Fürstenbrunn zu ermöglichen. Diese, bei Kriegsende zer- 
störte Brücke überspannte die Spree in mehreren Öffnungen; sie 
atte jedoch sowohl eine unzureichend breite Fahrbahn als auch 
zu geringe Tragfähigkeit. Außerdem waren Trasse und Gradiente 
Hieser Brücke so ungünstig angelegt, daß eine Wiedererrichtung 
les Bauwerks in seiner früheren Form und Lage in Anbetracht 
ler heutigen Verkehrserfordernisse nicht in Frage kommen konnte. 
- Dementsprechend erhielt die neue Brücke bei der im Jahre 1952 
von der Stadt Berlin in Angriff genommenen Neuplanung eine 
om alten Bauwerk völlig getrennte Grundrißlage, so daß der 
'nach dem Kriege von der Fa. Siemens errichtete Behelfsbrückenbau 
während der Bauzeit weiterhin bestehen bleiben und dem Verkehr 
dienen konnte. Außerdem wurde die Gradiente von Brücke und 
Straße so stark angehoben, daß der Straßenzug nunmehr ohne 
\sroßes Gefälle zum höher liegenden Südufer ansteigt. Die Wasser- 
“straßenverwaltung forderte für die Spree zwischen Charlotten- 
[burger Schleuse und Spreemündung den vierschiffigen Ausbau; 
hierdurch ergab sich bei der gewählten Form des Brückentragwerks 
eine schwache Gegenneigung der Straße auf dem Bauwerk mit 
1:80 Gefälle. 
' Ausschreibungsentwurf: Der 
der Stadt Berlin ausgearbeitete, der Ausschreibung 
liegende Entwurf sah eine vorgespannte Zweigelenkrahmenbrücke 
‘vor, deren Fußpunkte auf Senkkästen ruhen. Diese Gründungsart 
"hatte sich auch bei geringen Gründungstiefen und ähnlichen 
'Bodenverhältnissen bereits als wirtschaftlich erwiesen. Eine etwa 


i 


vom Brückenbauamt 
zugrunde 


. Baustoffspannungen für jeden Belastungsfall berechnen. Wird furee 


Das erhaltene M, weicht von dem zu untersuchenden Myuı um $ 
weniger als 1% ab, so daß man sich mit der ersten N äherung zu- 
frieden geben könnte. Mit fortschreitender Annäherung hätte man 
erhalten & = 0,1511, 0, = 2016 ke/em? und 0, = 62,8 kg/emd. 
Zu diesem &-Wert gehört nach (15) 9 = 1,027. Man hätte also 
bei geradliniger (dreieckförmiger) Druckspannungsverteilung 07, Su 
= 1,027 62,8 — 64,5 kg/cm? errechnet. Laut DIN 1045 ist in diesem 


Falle 05 zul = 100 kg/cm?! 


In ähnlicher Weise wie bei Balken lassen sich bei Säulen die < 
die Betonzugspannungen eine entsprechend verkleinerte Parabel als 
Arbeitslinie angenommen, so können auch die Schwindspannungen. R 
n-frei berechnet werden. Mit der oben beschriebenen Berechnungs- 
weise hat der Verfasser der n-freien Stahlbetontheorie die allgemein« 
Anwendbarkeit erschlossen. ‘a 


Eingesandt an Schriftleitung am 11. Juli 1953, 


. 2 Schrifttum. Be: 
Gebauer: Die Plastizitätstheorie im Stahlbetonbau, Verlag ri 


G. Fromme, Wien, 1949. Di 


Gebauer: Die wirtschaftlichste Höhe des Stahlbetonbalkens: 
Ztschr. d.Ö.1. A. V. 1948, Heft 9/10. 


Gebauer: Einfluß der Mauerstärken auf die wirtschaftlichste 
Höhe der Stahlbeton-Deckenbalken: Allgemeine Bauzeitung Nr.164 
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Gebauer: Tabellen zur n-freien Berechnung von Stahlbetonbalken 3 
nach den Bestimmungen der ÖNORM B 4200, 4. Teil, Stahl- 
betontragwerke. Wien 1953. 


Von Oberregierungsbaurat Dipl.-Ing. Hanns-Wolfgang Heusel, Berlin. 


2m mächtige sehr dicht gelagerte Faulschlammschicht, die 2,50 m 2 
unter der Gründungssohle bzw. 15 m unter Geländeoberfläche liegt, 
wurde besonders auf ihre Setzungseigenschaften untersucht und 2 
dabei festgestellt, daß bei den unter dem Fundament zu erwarten- Be 
den Pressungen keine erheblichen Setzungen zu befürchten waren. K 
Von vornherein stand fest, daß in diesem Fall nur eine Dek- 
brücke in Frage kam, denn wegen der an die Brücke anschließenden & 
Straßenkrümmung wären oberhalb der Fahrbahn in Erscheinung 
tretende Tragglieder wegen der Sichtbehinderung für den Verkehr 
störend gewesen. Eine wesentliche Rolle bei der Wahl der Deck- A 
brücke spielte ferner der große Vorzug ihrer unbeschränkten 
Erweiterungsfähigkeit. Da die Brücke stark schief ist — der Kreu- 
zungswinkel zwischen Brücken- und Flußachse beträgt 58° — 
wurde das Tragwerk der Länge nach aufgeschnitten und im Grund- 
riß gestaffelt angeordnet. Hierdurch sollten Zwängungsspannungen 
infolge der Schiefe vermieden werden. Beide Überbauten ruhten 
jeweils auf einem gemeinsamen Senkkasten. Jede der beiden 
nebeneinanderstehenden Rahmenbrücken des Entwurfes besaß 2 
nach dem Kämpfer hin breiter werdende Rahmenriegel, die oben 
und unten durch Platten miteinander verbunden und durch eine 
dritte schmalere Längsrippe versteift waren. Das Tragwerk sollte 
längs und quer vorgespannt werden. Für den Überbau war die 
Betongüte B450, für die Stiele B 300 vorgesehen. Der Berechnung 
zugrunde gelegt wurde die Brückenklasse 60. 
Ausführungsentwurf: Zur Ausführung bestimmt wurde 
ein Entwurf der Bauunternehmung Dyckerhoff & Widmann KG., 
der sich eng an den bauseitigen Entwurf anlehnt. Die Stiele des 
Rahmens sind hierbei jedoch in Druckstütze und Zugband aufgelöst 
und die mittlere Rippe ebenso breit wie die beiden seitlichen aus- 
gebildet. Das wesentliche Kennzeichen des Entwurfes ist der von 
der Firma vorgeschlagene freie (also gerüstlose) Vorbau. Er beein- 
Außt namentlich die innere Struktur des Bauwerks, und zwar be- 
sonders den Verlauf der Spannbewehrung. Da es "darauf ankam, 
den starken Schiffsverkehr auf der unteren Spree nicht durch die 
Bauausführung zu behindern und der Freivorbau nach dem 
System Dyckerhoff & Widmann sich bereits mehrfach bewährt 
hatte, wurde dieser Entwurf zur Ausführung gewählt. Seine Ge- 
samtkosten einschließlich Gründung wurden mit 1260 000,— DM 


Beton B 450 vorgesehen. Statisch entspricht der Ausführungsent- 
_ «wurf im Endzustand etwa dem der in den Jahren 1950/51 errich- 
- teten Föhrer Brücke in Berlin!), mit der Ausnahme, daß bei der 
Rohrdammbrücke die Rahmenriegel doppelte Hohlkästen darstellen 
und die Stiele und Zugbänder in der Querrichtung nicht unterteilt, 
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2 angeboten. Für das gesamte Tragwerk einschließlich der Stiele ist 
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Da die Bauunternehmung Grün & Bilfinger in Arbeitsgemeing 
schaft mit der Siemens-Bau-Union das billigste Angebot für d 
Gründung eingereicht hatte, wurde diesen Firmen der Auftrag fü 
die Herstellung der Senkkästen, die mit rd. 300 000,— DM a 
geboten wurden, erteilt. 


Abmessungen des Bauwerks: 
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Bild 1. Lageplan. 


sondern zu einem einzigen wandartigen Stiel bzw. Zugband ver- 
einigt sind. 

Die Fahrbahnplatte ist weitgehend zur Lastverteilung heran- 
gezogen, wie sich das bereits bei mehreren Brückenbauten bewährt 
hat. Von den senkrechten Rahmenstielen ist sie durch eine Papp- 
lage geirennt, um statisch klare Lagerungsbedingungen zu schaffen. 
Im Bauzustand — während des freien Vorbaues also — ist das 
statische System des Überbaues zunächst ein Kragarm. Erst nach 
dem Schließen der Mitte (Scheitellamelle) und nach Anspannen der 
durchgehenden Spannglieder entsteht der Zweigelenkrahmen. 

Bei der Wahl des freien Vorbaues spielte auch die Erfahrung 
eine Rolle, daß bei Brücken, die in der üblichen Bauweise mit 
Lehrgerüst erstellt worden waren, schon mehrfach Ungenauigkeiten 
in der Formgebung infolge nicht vorausgesehener Gerüstverfor- 
mung beobachtetet wurden. 


?) B. u, St. 46 (1951), Heft 6, S. 121ff u, Heft 9, S. 197 #. 
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der Gelenkpunkte des Zweigelenkrahmens): 72,80 m. Lichte En 
fernung der Widerlagerwände: 72,00 m. Gesamtbreite 20,00 m 
folgender Einteilung: Gehweg 3,65 m, Radweg 2,10 m, Fahrbah 
8,50 m, Radweg 2,10 m, Gehweg 3,65 m. = 

Einzelheiten der Konstruktion: Die Brücke hat 


infolge der anschließenden Straßenkrümmung einseitiges Quer- 
gefälle von 2%. Die Gehwege erhalten einen Gußasphaltbelag vo 2. 
2 cm, die Radwege von 3cm und die Fahrbahn von 5 cm. Die sich | 
infolge der Schiefe ergebende mittlere Längsfuge wird mit 2 Saun 
winkeln 50 : 100 :6 eingefaßt. Sie bilden eine Raumfuge von 15m 
Breite, um das Verstopfen mit Teerstrick und Vergießen mit Bi- il 
tumenmasse zu ermöglichen. Im unteren Teil der Fuge sind die 
beiden Brückenhälften lediglich durch dreilagige Pappe (also in 
Form einer Preßfuge) getrennt. 4 

Die durch Rahmenstiel und Zugband gebildeten Zwickel werden 


nach außen hin durch eine angehängte Betonschürze verkleidet. Sie] 
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‚sind im mittleren Teil durch eine schräg 

miteinander verbunden. Eine in diese Wand 

baute T ‚ermöglicht das Betreten der Widerlagerkammer 

'reidelweg aus. 5 

e Versorgungsleitungen, deren Einbau allerdings zum 

r später geplant ist, mußten untergebracht werden. Sie 

ebenso zahlreiche Durchbrüche in den Widerlagerwänden. 

gen werden an Jordahlschienen aufgehängt, die an der 

e der Platte einbetoniert werden. Senkrechte und waage- 

echte E nstiege ermöglichen die Beobachtung der Leitungen und 
en gleichzeitig zur Überprüfung des Bauwerks selbst. 

ie Hohlkästen der Rahmenriegel besitzen je 3 Rippen von 

chgehend 40 cm Breite. Sie sind am Kämpfer 3,20 m hoch und 

Scheitel 1,25 m. Während die untere Platte am Kämpfer 55 cm 


am Scheitel nur "15 cm dick ist, hat die obere Platte eine 
\ er 
' Es 
| 


f 

{ 2cm Harigußasphalt 
IE. 3 cm Zitumenbinder 
119 26 cm fahrdahnplarte B450 
E- wr26I2 . 


gband getrennt. Die Stielwände der 2 Stäbe in Rippe und Platte, also 12 Stück im ganzen Rahme 


riegel, die die betreffende Betonlamelle anpressen. Da die Vor au- x 
abschnitte 3m groß sind und jeweils die Hälfte der weiterreich 
Spannstähle gestoßen wird, betragen die Längen der einze 
Schüsse 6m. Im Brückenscheitel liegen nur durchgehende Sp 
stränge, in jeder Rippe 24 Stück, also 72 Stück insgesamt. 

langen Stränge mußten etwa um 200 mm gereckt werden. 
wurden von beiden Seiten aus angespannt, um die Reibungsverlus 
möglichst niedrig zu halten. 


Einzelheiten zur Bauausführung. 
Gründung: Im Bereich der Widerlager wurden zunächst 

3 Bohrungen bis zu 20 m Tiefe ausgeführt. Dabei zeigte sich au as" 

der Nordseite die erwähnte Faulschlammschicht. Deshalb wurde au 
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ä Bild 2. Ausschreibungsentwurf, 


-leichmäßige Dicke von 25 cm. Innere Konsolen laden um 1,50 m 
‚ach der Fahrbahnmitte aus, die Konsolen der Gehbahn um 2,50 m. 
Spannsystem und Bewehrung: Das Spannverfahren 
ler Fa. Dyckerhoff & Widmann eignet sich besonders für den freien 
Vorbau!) 2). Die einfache Endverankerung ist vor allen Dingen 
auch billig und erlaubt das Ausfädeln der Spannstränge an jeder 
»eliebigen Stelle, hier insbesondere vor Kopf der Vorbauabschnitte. 
Die Gewindemuffen bieten die Möglichkeit unbegrenzter Verlänge- 
-ung der Spannstäbe. So war es möglich, neben den Spannstäben, 
lie nach den einzelnen Vorbauabschnitten gespannt werden müssen, 
aoch eine Anzahl durchgehender Spannstränge anzuordnen, die 
»rst nach dem Schließen des Brückenscheitels und dem Erhärten der 
mittleren Lamelle gespannt wurden. 

| Jedes der beiden Rahmentragwerke hat im wesentlichen folgende 
5pannbewehrung aus St 90 mit 26 mm Durchmesser: 84 Spannstäbe 
"m Zugband, 210 Spannstäbe des Riegels (oben liegend) im Bereich 
ler Druckstütze. Vor Kopf jedes Vorbauabschnittes endigen jeweils 


2) B. u. St. 48 (1953), Heft 1, 5. 1 ff. 


E 


von der Faulschlammschicht in genügender Anzahl zu gewinnen. 
Der Untergrund auf der Südseite erwies sich als sehr einheitlich. 
Er setzt sich aus Mittel- und Grobsanden und z. T. auch aus Kiesen 
zusammen, also Bodenarten, die zur Aufnahme der Brückenlasten 
gut geeignet sind. Im Gutachten der Deutschen Forschungsgesell- 
schaft für Bodenmechanik (DeGeBo) wurde festgestellt, daß auf 
dieser Bauwerksseite bei den zu erwartenden Bodenbeanspruchun- 
gen von 3,5 bis 5kg/cm? nach Vollendung des Baues nicht mit 
Setzungen gerechnet zu werden braucht. 

Die ungünstigeren Untergrundverhältnisse des Nordufers wurden 
von der DeGeBo eingehend untersucht. Da von der Beschaffenheit 
der Faulschlammschicht die Entscheidung abhing, ob die Gründung 
oberhalb dieser Schicht zulässig ist, wurde eine genaue Setzungs- 
berechnung durchgeführt. Nach ihrem Ergebnis werden die zu er- 
wartenden Setzungen etwa 3 bis 4 cm betragen, also durchaus inner- 
halb tragbarer Grenzen bleiben. Nach Ansicht des Instituts handelt 
es sich bei der Faulschlammschicht um eine interglaziale Ablagerung, 
die früher bereits durch Eisüberlagerung unter hoher Auflast ge- 
standen hat. Ein Teil der Setzungen war bereits während des Bau- 
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Bild 3. Ausführungsentwurf (Schalplan). 
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Lage der Vorbaustäbe in der Platte im Grundriß 
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la fs zu erwarten. Da beim freien Vorbau die Widerlager stu- 
:ise die Belastung erhalten und keine plötzliche Lastverlage- 


sem Grund der gerüstlosen Bauweise der Vorzug zu geben; 
an beim Schließen des Scheitels der frei vorgebauten Brücken ist 
2 roßer Anteil der Gesamtsetzungen bereits eingetreten. Eine 
ächengründung — in diesem Fall mittels Senkkasten — ist nach 
m Gutachten durchaus möglich und kann in keiner Weise Ge- 
ihren für das Bauwerk bringen. 

Während der Bauausführung wurde die FREUEN der Sand- 
ichten, die über der Faulschlamm- 
‚schicht liegen und die unmittelbare 
'G Gründungsschicht darstellen, mit Hilfe 


Bild 4. Spannbewehrung eines Trägers in Längsschnitt und Grundriß. 


Bereich des äußeren Irägers 
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leichtes Rohrgerüst nur zum Vorstrecken der Schalung und: 
Arbeitsbühne, während die Last des neu eingebrachten Bet: 
mittels vorgestreckter Stahlträger von dem bereits erhärteten 


Bereich des mittleren Irägers Bereich des inneren Trägers 


on Spitzendrucksonden ermittelt. Sie na 
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rwies sich als durchaus befriedigend. 
Beton der Senkkästen: Ge- 
fordert war ein Beton B 225. Mit Ze- 
ent Z325, Berliner Kiessand und 
»bkies aus Westdeutschland wurde 
ne durchschnittliche Festigkeit nach 
Tagen von 271 kg/cm? erreicht. Die 
'Senkkastengründung wurde Anfang 
tober 1952 begonnen, im Dezember 
nnte bereits der 2. Senkkasten be- 
toniert werden und Ende Januar 1953 
‘waren die Gründungsarbeiten beendet. 


Es wurden 700 m? Stahlbeton der 
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'Senkkästen und 500 m? Druckluft- 
beton eingebracht. 
- Der freie Vorbau: Beide 
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‚beiden Uferseiten aus vorgebaut. Da- 
durch waren insgesamt 4 Vorbauwagen 
‘erforderlich. Es kamen zwei verschie- 
Bene Wagentypen zur Anwendung. 
Auf der Südseite verwendete man wie 
'bei den bisher im Freivorbau errich- 
teten Spannbetonbrücken Wagen, die 
der Lage sind, das gesamte Gewicht 
»ines Vorbauabschnittes (3-m-Lamelle) 
einschließlich des frischen Betons zu 
tragen. Auf der Nordseite diente ein 


Betoniergrenze 


rückenhälften wurden gleichzeitig von ge Be 
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Bild 5. Spannbewehrung im Querschnitt. 
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Scheitelpunkt hin abnehmenden Höhe des Riegels und Dicke der 
unteren Platte — lediglich die Höhe der Seitenschalungen während 
des Vorbaues verändert werden. 

Um einen raschen Baufortschritt zu erzielen, 
Z 325 verwendet. So war es möglich, schon nach 3 Tagen den neuen 
Vorbauabschnitt zu spannen. Es mußte hierbei eine Betonfestig- 
keit von mindestens 270 kg/cm? erreicht sein. Durch laufende 


wurde Zement 


Untersuchung von Würfelproben auf der Baustelle wurde die 
Einhaltung dieser Forderung gewährleistet. Nach 28 Tagen konnte 
eine durchschnittliche Würfelfestigkeit von 538 kg/em? festgestellt 


Bild 6. Freivorbau auf der Südseite. 


werden, während ein Beton B450 gefordert war. Nach dem Span- 
nen wurden die Spannstränge jedes Vorbauabschnittes sofort mit 
Zementschlempe verpreßt und damit der Verbund zwischen Spann- 
glied und Beton hergestellt. 

Im Abstand von rd. 14m vom senkrechten Rahmenstiel wurden 
Zwischenunterstützungen auf gerammten Hilfsjochen angeordnet. 
Vor Erreichen dieses Punktes stellte die Brücke einen 
eingespannten Kragarm dar, dessen Einspannung durch die Beton- 


elastisch 
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BETON- UND STAHLBETONBAT 
48. Jahrgang Heft 12 Dezember 1953 


Zulässige Spannungen: Spannstahl St 90 
= 0,75 - 6500 = 4875 kg/cm? 


Izul ” E : 
Baustahl I 0,, = 1400 kg/em? R 
Baustahl IT o,, = 1800 kg/em?. y 


Zur Vermeidung von Undichtigkeiten wurden die Betonzug- 
spannungen auf Verlangen des Bauherrn mit < 20 kg/cm? fest- 
gelegt. 

Stahlverbrauch im Überbau: 165 t St 90, 30 t St I, 32: StIl. 


Beton des Überbaues: Anfangs wurde Siebkies aus 


Westdeutschland und Berliner Sand verwendet, später jedoch zur 


Bild 7. Brücke kurz vor dem Schließen des Scheitelabschnittes. 


Erzielung gleichmäßiger Festigkeiten Siebkies von der Weser und 
vom Harz. Zement: 350kg Z325, Marke Alemania. Der Wasser- 
zementfaktor konnte durch Verwendung von Plastiment und An- 


wendung von Innenrüttlern beim Betonieren auf 0,40 herab- 
gedrückt werden. 
Beton der Wände und Schürzen: Gefordert war. 


B 225; diese Festigkeit wurde erreicht mit den gleichen Zuschlägen, 


jedoch mit 300 kg Zement Z325 und WZF = 0,62. 


Bild 8. Ansicht der Brücke, 


stütze und eine behelfsmäßige Verankerung des Riegels im Senk- 
kasten gebildet wurde. Nach Absetzen auf das Hilfsjoch ging das 
System während des freien Vorbaues in einen Balken auf 2 bzw. 
3 Stützen (die 3. Stütze ist die elastische Endverankerung) über. 
Zum Vorbau einer Lamelle wurden 4 bis 5 Tage gebraucht. Das 
Einschalen eines Vorbauabschnittes erforderte 19 Stunden, zum 
Verlegen der Bewehrung wurden 14 Stunden und zum Betonieren 
4 Stunden benötigt. Das Ausschalen geschah innerhalb von 17 Stun- 
den, das Spannen der am Abschnitt endenden Stäbe erforderte 
3 Stunden und das Anpressen mit Zementschlempe 4 Stunden. 
Nach Erhärten Scheitellamelle durchgehenden 
Spannstränge gespannt bei gleichzeitigem Nachlassen der Pressen 
an den Hilfsjochen und Lösen der Endverankerungen im Senk- 
kasten. Die Last der Vorbauwagen mußte als Ballast solange im 
Brückenscheitel verbleiben, bis auch 


stränge mit Mörtel verpreßt waren. 


der wurden die 


die durchgehenden Spann- 


Betonmassen im Überbau: 1550 m? Stahlbeton, 150 m? 
Beton. 

Kosten: Die Gründung (Absenken und Betonieren beider 
Senkkästen) kostete rd. 300 000,— DM. Für den Überbau ein- 
schließlich aller Nebenarbeiten werden etwas über 1.000 000,.— DM 
benötigt, so daß sich die Gesamtbaukosten der Brücke auf etwa 
1 320 000,— DM belaufen werden. 

Bauzeit: Mit der Einrichtung der Baustelle wurde Anfang 
Oktober 1952 begonnen, die Gründungsarbeiten waren im Januar 
1953 beendet, die letzte Scheitellamelle beider Überbauten wurde 
Anfang September 1953 geschlossen. Nach dem Spannen der durch- 
gehenden Stränge und dem Entfernen der Hilfsjoche war Mitte 
September 1953 der eigentliche Brückenbau beendet. 

Das Bauwerk — die 8. Spannbetonbrücke Berlins — wird im No- 
vember 1953 dem Verkehr übergeben werden. Es ist beabsichtigt, 


ihm den Namen „Dischingerbrücke“ zu geben. 
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Verkehrsentwicklung bedingt, daß der Forderung, Verkehrs- 
öglichst gerade zu führen, auch bei Unter- oder Über- 
en, entsprochen wird. Deshalb müssen häufiger schiefwink- 
rücken gebaut werden, und dadurch kommt der Berechnung 
winkliger Plattenbrücken eine erhöhte Bedeutung zu. 
Bisher wird die schiefwinklige Platte in den meisten Schriften 
r die Berechnung von Platten nicht einmal erwähnt. Mit den 
on schiefwinkligen Platte haben sich befaßt 
elius!), N.J Nielsen?), Rongved®) und der Verfasser %),®). Die 
;ebnisse dieser Arbeiten hat Rüsch®) benutzt bei der Aufstellung 
einer für die Praxis äußerst wertvollen Zusammenstellung von 
erechnungstafeln für Fahrbahnplatten von Straßenbrücken. 
Versuche haben gezeigt, daß für den Bruch nicht die sich nach 
‘ Elastizitätstheorie ergebenden Spannungsspitzen maßgebend 
d, sondern daß die Bruchlasten sich gut mit einer Berechnung 
ch der Plastizitätstheorie in Einklang bringen lassen. Unter den 
der Plastizitätstheorie getroffenen Voraussetzungen ist die schief- 
iklige Platte von K. W. Johannsen?),®) behandelt worden. 
Trotz dieser Arbeiten ist unser Wissen über den Spannungs- 
tand schiefwinkliger Plattenbrücken noch sehr gering und 
keineswegs befriedigend. 
Bei Probebelastungen ergeben sich meist kleinere Formänderun- 
»n als berechnet. Die Nichtübereinstimmung zwischen Rechnung 
vn Versuch erklärt man bei Plattenkonstruktionen damit, daß die 
Plattenwirkung größer ist als angenommen. Für eine nicht vor- 
=sespannte Konstruktion bedeutet somit eine kleinere Durchbiegung 
ine nicht beabsichtigte Übersicherheit. 
Beim Spannbeton kann die Vorspannkraft weitgehend als äußere 
& ‚raft angesehen werden. Die Vorspannkraft soll in der Konstruk- 
tion innere Kräfte, die den inneren Kräften aus Eigengewicht, 
"Nutzlast usw. entgegenwirken, hervorrufen. Wenn nun die inneren 
[Kräfte durch Eigengewicht, Nutzlast usw. aus den oben angeführten 
Gründen an einer bestimmten Stelle tatsächlich niedriger sind als 
!berechnet, werden es auch die inneren Kräfte aus Vorspannung 
sein. Wenn beide Spannungen an derselben Stelle in demselben 
"Verhältnis geringer wären, brauchte man sich über diese Ab- 
'weichungen des errechneten vom wirklichen Kräftezustand keine 
großen Gedanken machen. Doch dies ist sehr unwahrscheinlich. Bei 
orgespannten Konstruktionen ist somit eine eingehende Kenntnis 
des inneren Spannungszustandes unbedingt notwendig. 
' Bei schiefwinkligen Platten bietet nun die Berechnung des durch 
die Vorspannung tatsächlich auftretenden Spannungszustandes 
ziemliche Schwierigkeiten. Dies liegt daran, daß diese vorgespannte 
Platte gewissermaßen zwischen den Platten und Scheiben steht. 
"Es gelten also weder die Vereinfachungen, die in der Scheiben- 
"theorie, noch die, die in der Plattentheorie gemacht werden. Auch 
in den vorerwähnten Arbeiten über die Anwendung der Plastizitäts- 
theorie auf Platten werden diese Probleme nicht behandelt. 

Bei den in einer Richtung vorgespannnten Tragwerken ist weiter 
"zu beachten, daß die Bruchsicherheit einer vorgespannten Kon- 
‚struktion nach ganz anderen Gesichtspunkten berechnet wird als 
Ibei nicht vorgespannten. Versuche mit schiefwinkligen vorgespannten 
Platten sind m. W. bisher nicht durchgeführt worden. Aus den Er- 
"kenntnissen, die man aus den Versuchen mit nicht vorgespannten 
"Platten gewonnen hat, muß angenommen werden, daß sowohl die 
'vorgespannte als auch die schlaffe Bewehrung infolge der den 
'Flächentragwerken eigenen Tragwirkung, für die Höhe der Bruch- 
last und die Ausbildung des Bruches maßgebend sind. Es muß 
jedoch beachtet werden, daß das bei nicht vorgespannten Platten 
vorkommende Bruchbild weitgehend durch die hohe Bruchdehnung 
‚der Bewehrung beeinflußt wird. Der Vorspannstahl besitzt eine 
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weitaus kleinere Bruchdehnung. Es fragt sich daher, ob u.U. ein 
Anderung des Bruchbildes eintreten kann. no 
Im Jahre 1951 wurden im Zuge der Umgehungsstraße Ecker 
förde zwei schiefwinklige Plattenbrücken gebaut. Um Grundlage 
für die zukünftige Berechnung und konstruktive Durchbildung de 
artiger Brücken zu schaffen, erhielt der Verfasser vom Verkehrs- 
ministerium — Abt. Straßenbau — Kiel, den Auftrag, an beiden 
Brücken Dehnungsmessungen auszuführen. ah 
Bild1 zeigt die Noorgrabenbrücke, die von der Firma Lenz-Bau 


Bild 1. Noorgrabenbrücke während’ der Belastung für die Dehnungsmessungen. 


4.G. ausgeführt und nach_dem Verfahren Leonhardt-Baur vor | 
gespannt wurde, Bild2 die Brücke über die Kreisbahn, die von 


Bild 2. Kreisbahnbrücke. 


einer Arbeitsgemeinschaft der Firmen Wayß & Freitag A.G. und "B 
F.W. «& H.Förster, Kiel, gebaut wurde. Diese Brücke wurde nach 
dem System Freyssinet vorgespannt. Bei der Brücke über den 
Noorgraben beträgt der Kreuzungswinkel 70° und bei der Brücke 
über die Kreisbahn 42° 25’ 19”. 

Die Hauptabmessungen und konstruktiven Einzelheiten der 
Noorgrabenbrücke gehen aus Bild 3, die der Kreisbahnbrücke aus 
Bild4 hervor. Die Noorgrabenbrücke ist nur in Fahrbahnrichtung 
vorgespannt. Die Vorspanndrähte sind in 5:2=10 Kästen zu- 
sammengefaßt. Jeder Blechkasten enthält 56 Litzen mit je 7 
&2,5 mm. Es handelt sich bei den Drähten um St 180, der mit 
einer Spannung von 9900 kg/cm? gespannt wurde. Die gesamte 
Spannkraft in Fahrbahnrichtung beträgt somit 1905 t. 

Im Gegensatz zur Noorgrabenbrücke ist die Kreisbahnbrücke in 
zwei Richtungen vorgespannt. Die Anordnung der Bündel im 
Grundriß wurde in Anlehnung an die Dissertation der Verfassers 
gewählt (Bild5). Jedes Bündel enthielt 12 &5 mm. Die Drähte 
wurden mit einer Spannung von 10500 kg/cem? vorgespannt, das 
sind 24,7 t je Bündel. Ebenso wie bei der Noorgrabenbrücke waren 
auch hier die Führung der Bündel sowohl in Längs- als auch in 
Querrichtung dem Momentenverlauf angepaßt. 

Bei den Dehnungsmessungen wurde ein vom Verfasser ent- 
wickeltes Verfahren (Patent Nr. 859385) benutzt). Es beruht 
darauf, daß ein Stahlbügel der in Bild6 dargestellten Form mit 
einbetoniert wird. Das mittlere Stück wird, damit es nicht am 
Beton haftet, vor dem Betonieren eingefettet. Der Stahlbügel be- 
sitzt zwei eingefräste oder eingefeilte Kerben. Sie ermöglichen, 


®) Vogt, H., Neues Verfahren für Dehnungsmessungen an Beton, Mauerwerk und 
ähnlichen Werkstoffen. Baurundschau 42 (1952), H.1. 
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Brückenuntersicht 
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4 Hauptmeßstelle 
D) (Dehnung wird in 
HH n 2 / = u ER Bahr a A 4Richtungen gemessen) 
1 ] — finzelmeßstelle 2 
RI De Zar J-- a, ; 2 
3.210037 7 HER IRIRER 2ER ABEN, 1 2 BB BERREER FL ERTL 77) 
A- H 4 DZ 
K. a En Emar  u VS ee er 
, 021- O2lı] 021; 021» / 028: N 021; 
Ei 7 182 | 182 
& a $ EN 0.51- 5.45 5 04 1:3.63 
Br 1908 ER 10.90 9.08 wu 7 
Längsschnitt a-a- Bids. 
= memais Dr z ESESESEIEEEESERDBSESRSER ET ESS een een EDEN EEEIESEEEEEEEDEERE EEE r BL = RR 
ch N "aut oorgr: cke 
DZ PN 2 
Bohrpfähle "Ing: I\ in Ang 
System: f | \ : \\ der Meßstellen. 
ABA Lorenz |] | \ | \ 
Be. ‚il Ra Wr 
N} \ iM 
| | I 
N \\ N 4 
. 9.08 > 10.90 3.08 
75 Stellen eingebracht. Bild 7 zeigt eine eingebaute Holztafel bei der 
2201120 8.00 176 Brücke über die Kreisbahn, Bild8 einen Meßpunkt mit vier Me ß- 
can Fahrbahn Kanes ur stellen nach dem Ausschalen. { 
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zwar: Be 
möglichst früh nach dem Betonieren (Grundmessung); 
vor dem Vorspannen; 

. nach dem Vorspannen; 

. nach dem Ausschalen; 

einige Monate nach dem Ausschalen; 

vor der Probebelastung; 

während der Probebelastung; 

. nach der Probebelastung. 


B Querschnitt 6-5 | 
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enansunn 


die Entfernung des mittleren Stahlbügelteils durch zwei kurze 
Meißelschläge. Die Längenänderungen werden nun mit Hilfe eines 


gewöhnlichen Setzdehnungsmessers und zweier eingeschlagener h 

Stahlkugeln ermittelt. Als Bezugslänge ist hier der Abstand der ER 

5 : ” (Y 

einbetonierten Verankerungen des Stahlbügels zu nehmen. EZ a 
Für beide Brücken wur- Br 

den die Meßpunkte mit j 

dem Sachbearbeiter im Ei Be 


Verkehrsministerium, 
Kiel, Regierungsbaurat 
Wodtke, festgelegt (siehe 


Bild 3 u. 4). Die meisten ABER EEE TZTE FEN. 


Meßstellen (bei ders) Te NR TEE PA ö 
Kreisbahnbrücke alle) »/.% 2 7} 9 

> N 42025'19” nach Schleswi 
lagen an Plattenunter- RZ L BEEIUET, IE! g 


unterseite.. An diesen 
Stellen wurden kleine 
Tafeln aus der Schalung GA ERS Dr Aa A 
herausgeschnitten. 1% un 32 SSH 
Die für die Messung 
erforderlichen Stahl- 
bügel wurden auf der aa 
s r 11.60 — m —— [« 13.440 
Tafel in den vorgeschrie- ER 
benen Richtungen be- 
festigt. Danach wurden 
sie gut eingefettet und 


Erklärung: 
ma Aa 2 4 Meßstelle an Platlen- 
H,ı Unterseite für4 Meßrichtungen 


1 
| 


va 


Se —l 021-2338 = 


[9414676 
«11.690 


a 
Bild 4. Kreisbahnbrücke mit Angabe der Meßstellen. 
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die Holztafeln wieder 10) Ausführliche ‚Berichte mit Zahlentafeln der einzelnen Meßergebnisse und Zeich- } 
an die e ntspr echenden en = en Laststellungen sind gegen Erstattung der Selbstkos . 
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Tafel I. Brücke über den Noorgraben 
. Zeitplan 


Messungen 


6.00 Uhr Beginn des Betonierens 
17.00 Uhr Anfertigung d. Probewürfel 
9.00 Uhr Ende des Betonierens 


5.4,51 
—— ———_ En 6.4.51 
Bild 5. Lage der Vorspannkabel bei der Kreisbahnbrücke. . 8.4.51 
. 9.4.51 
11.4. 51 


Grundmessung 


rer een 


Fortsetzung der Grundmessung 
Bestimmung des E-Moduls - 


Fortsetzung der Grundmessung - 
Blei rtäleienae RE RN 
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Infolge verschiedener Umstände (Einordnung in den Bauvorgang, 
Witterungsverhältnisse) war es jedoch nicht möglich, das aufgestellte 


£ ogramm genau einzuhalten. An der Noorgrabenbrücke wurden teilweise Ausschalung 


m ganzen sieben Messungen und an der Kreisbahnbrücke sechs _1.5:51_ 2. Messung 
. teilweise Ausschalung 
? Srahlkugein für Setzdehnungsmessen 12. 5.51 Fortsetzung der 2. Messung 
\ \ einzuschlagen nach ae | 
| . R 5 Bestimmung des E-Moduls 
| A Seitenansicht N Entfernung des Mittelstückes Bar 11.00— 17.00 Uhr Vorspannung 
4 Ingelen 7 ep) 3. Messung 
I | Bestimmung des E-Moduls _ 
i ı wind später henausgeschlagen NE ae 
I 5 4. Messung 


\ Draufsicht 


Fortsetzung der 4. Messung _ 
sn er © 


Bestimmung des E-Moduls 


8.8.51 Beginn des Befahrens der Brücke mit 
N j Lokomobilen und Kippwagen für 
'2 De, den Erdbaubetrieb 
. Stahlbügel. 
DE 2.9.51 5. Messung 
Y 8.9.51 Belastung der Brücke 
essungen durchgeführt. Die Einordnung der Messungen in das 9.9.51 6. Messung 
Bauprogramm geht aus den beiden Zeitplänen hervor (siehe Tafeln Entlastung der Brücke 
I und M). 7. Messung 


Fortsetzung der 7. Messung 
Bestimmung des E-Moduls 


Durchbiegungsmessungen 


Bauzeit vorhanden war, ausgeführt. Für die Durchführung der 
vierten bis sechsten Messung wurde ein besonderes verschiebbares 
Gerüst angefertigt. Die Messungen an dieser Brücke wurden oft 
durch starken Wind erschwert. Ein feiner Staub drang bis in das 
Innere der Meßgeräte. Auch hier konnten nicht immer alle Meß- 
stellen an einem Tage ausgewertet werden. 


Tafel II. Brücke über die Kreisbahn 
Zeitplan 


Datum Brücke Messungen 


17.4.51 10.30 Uhr Beginn des Betonierens der 
Fahrbahn 
19.30 Uhr Anfertigung d.Probewürfel 


18. 4.51 6.00 Uhr Ende des Betonierens der 


Fahrbahn 
" 19.4.51 | 11.00-17.00 Uhr Betonieren des | ab 16.30 Uhr Grundmessung 
breiten Gehweges 
Bild 7. Eingebaute Holztafeln. 20.4.51 Betonieren des schmalen Gehweges Fortsetzung der Grundmessung 
21.4.51 Fortsetzung der Grundmessung 
Die Messungen mußten besonders in der ersten Zeit teilweise 21.4, 51 a Bestimmung des E-Moduls 
unter sehr ungünstigen Witterungsverhältnissen ausgeführt werden. = en! er [s der Bünde 
Bei der Noorgraben- 27.4.51 Vorspannung der restlichen ?/, der 
brücke mußte vom Floß 28.4. = Bündel in Längsrichtung Er 
bzw. Boot aus gemessen 28. En Vorspannung der Bündel in Quer- 
werden. Die Pfähle, auf 29.4. 51 richtung 
‘denen das Lehrgerüst ruhte, 30.4. 51 Bestimmung des E-Moduls 
R . Ausschalen der Brücke 
en den „run 18.5.51 | Beginn des Befahrens der Brücke mit 
Messungen Behr. ‚und ver- Lokomobilen und Kippwagen für 
längerten außerdem die den Erdbaubetrieb 
Zeit, die für ein Durch- 26.5.51 3. Messung 
messen aller Meßpunkte 29. 5.51 Bestimmung des E-Moduls 
erforderlich war. Bei den 12.9. 51 4. Messung 
ersten Messungen war es 13. 9. 51 Fortsetzung der 4: Messung 
nicht möglich, alle MeBß- 14. 9. 51 Fortsetzung der 4. Messung 
stellen an einem Tage 15.9.51 | Belastung der Brücke 
durchzumessen. Bei der 16.9. 51 5. Messung 
Brücke über der Kreis- 17.9. 51 Entlastung der Brücke 
bahn wurden die ersten 20.9. 51 Bestimmung des E-Moduls 
drei Messungen vom Ge- Bild 8. 22.9. 51 Durchbiegungsmessungen 
9.51 6. Messung 


rüst aus, das während der Meßpunkt mit 4 Meßstellen nach dem Ausschalen. 23. 


Ehreführt. Bei der An standen sechs Lokomobilen 
ereinander auf einem Gleise, das möglichst nahe am schmalen 
ußweg gelegt war. Bei der Kreisbahnbrücke wurde das Mittelfeld 
ch vier Lokomobilen und einen Pflug belastet. Die Lokomobilen 


liesen drei Messungen wurde das Mittel gebildet. Ein Maß für die 
enauigkeit der Messungen bilden die gewollten und ungewollten 
Doppelmessungen von Meßstellen. Die Abweichungen der Mittel- 
werte lagen stets unter 1/1000 mm. 
_ Beide Brücken wurden schon bald nach der Herstellung mit Loko- 
mobilen und Kippwagen für den Erdbaubetrieb befahren. Zur 
Herabminderung der hierbei entstehenden Stöße war eine Erd- 
bettung auf die Brücken gebracht. Durch die bei beiden Brücken 
herrschenden starken Winde war die Erdauffüllung jedoch bald 
v rweht, so daß die Gleise unmittelbar auf den Brückenplatten 
lageı n und die Brücken erhebliche Stoßbeanspruchungen erhielten. 
weise lagen die Gleise auch auf den nicht für Fahrzeuge vor- 
schenen Streifen für Radfahrer und Fußgänger. 
Während der ersten Zeit wurden die Temperaturen im Bauwerk 
lich ein- bis fünfmal und teilweise noch öfter gemessen. Die 
ee bei beiden Brücken waren gleich. Die Mes- 
sungen bestätigten die schon oft festgestellte Tatsache, daß die 
Betontemperatur nicht gleich der Lufttemperatur ist. Sie hinkt in- 
R folge der schlechten Wärmeleitfähigkeit des Betons nach und macht 
_ außerdem die starken Schwankungen der Lufttemperatur nicht mit. 
Für die Messungen wird angenommen, daß die mittlere Beton- 
_ temperatur gleich der mittleren Temperatur eines vor der Mes- 
sung liegenden Zeitraumes von drei Tagen ist. 
Neben den Messungen an den Brücken wurden Elastizitäts- 
_ messungen an Würfeln durchgeführt, die gleichzeitig bei dem Be- 
_ tonieren der Brücken mit eingebauten Meßbügeln hergestellt 
waren. Die Würfel wurden bei diesen Messungen bis etwa !/s der 
_  Bruchspannung belastet. Wie sich die Elastizitätsmessungen in 
i „den Meßverlauf einordnen, geht aus den Tafeln I und II hervor. 
_ Die Würfel sollten denselben Witterungsverhältnissen ausgesetzt 
= werden wie die Bauwerke. Bei der Ermittlung des E-Moduls zeigte 
sich, daß während der Zeit zwischen zwei Messungen Verände- 
rungen im Würfel vor sich gehen. Am 22.9.51 wurden bei beiden 
Brücken Durchbiegungsmessungen vorgenommen, wobei als Be- 
_  lastung wiederum Lokomobilen dienten. Bei jeder Brücke wurden 
R drei Belastungsfälle untersucht. In jedem Belastungsfall ist ein 
Feld mit sechs Lokomobilen belastet. Die Lage der Schwellen und 
der Achsen wurde eingemessen. 
- Die Durchbiegung wurde bei beiden Brücken an je neun Stellen 
mit Hilfe von Meßuhren gemessen, bei denen ein Skalenteil gleich 
/we mm war. Die Meßuhren waren an eingerammte Pfähle be- 
 festigt. Die Bewegungen wurden mit Hilfe eines dünnen Drahtes 
- von der Brückenunterseite auf die Meßuhr übertragen. 
Aus den Messungen läßt sich in großen Linien folgendes Er- 
gebnis feststellen: 
1. Die Dehnungen infolge der Verkehrslast sind im allgemeinen 
2 wesentlich kleiner als die Dehnungen infolge Vorspannung, 
Kriechen usw. 
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2. Die gemessenen Dehnungen für die Verkehrsbelastung sind be- 
deutend geringer als man nach Annahme einer glaubwürdigen 
mittragenden Breite erwarten müßte. 

3. Es ist deutlich ein unterschiedliches Verhalten der 

stumpfen Ecke festzustellen. 

bahnbrücke stärker 


spitzen und 
Der Unterschied ist bei der Kreis- 
als bei der Noorgrabenbrücke. 

Man muß sich immer im klaren sein, daß bei Dehnungsmessungen 
an Platten andere Verhältnisse als bei Linientragwerken herrschen. 
Bei Linientragwerken spielt sich alles hauptsächlich in einer Rich- 
tung ab. Hier sind gewissermaßen zwei Richtungen vorhanden. In 
der einen Richtung ist eine freie Bewegung möglich. Man kann 
daher aus den Dehnungen nicht die Spannungen ermitteln. Auch 
das Schwinden und Kriechen verläuft bei Flächentragwerken in 
einer anderen Art und Form als bei L inientragwerken. 


Die: Durch biegeeReRLeR. e 
die, Ergebnisse der Dehnungsmessungen. Allg 
beiden Brücken und bei allen Belastungsfällen fest 
größten Durchbiegungen jedesmal in dem rc. | 
belasteten Seite auftreten. Bei der Entlastung sind die 
der einzelnen Punkte sehr unregelmäßig. Die Hauptursache 
ist die Tatsache, daß alle Bewegungen an sich sehr klei 
der Querrichtung nehmen die Bewegungen von der belast 
unbelasteten Seite stark ab und zwar bei der Kreisbahnbrü 
deutend stärker als bei der Noorgrabenbrücke. Bei der Kre 
brücke erstreckt sich die meßbare Bewegung überhaupt nur 
einen engbegrenzten Bereich. Dieses unterschiedliche Verhalte I%: 
beiden Brücken ist auf die unterschiedliche Schiöfwinklg 
rückzuführen. Ze 

Eine weitere Unterschiedlichkeit in dem Verhalten ‚der be ider 
Brücken erhält man, wenn man die Durchbiegungen für die 
lastung der Endfelder jeder Brücke miteinander vergleicht. Bei d i 
Noorgrabenbrücke sind die Bewegungen entsprechender Pu 
von gleicher Größenordnung, bei der Kreisbahnbrücke zeigen. 
dagegen erhebliche Unterschiede. Bei Belastung der spitzen 
senkt sich der hauptbelastete Punkt um 1,23 mm während 
hauptbelastete Punkt sich bei Belastung der stumpfen Ecke 
um 0,41 mm senkt. Im Mittel erhalten wir ungefähr dieselbe B 
wegung wie die entsprechenden Punkte der Noorgrabenbrü 
0,78 und 0,79 mm. Der Grund für diese Erscheinung bei der Kr 
bahnbrücke ist in dem unterschiedlichen Verhalten der spitzen. 
stumpfen Ecke zu suchen. Auch bei der Noorgrabenbrücke bem 
man einen Unterschied bei diesen beiden Belastungsfällen, we 
man die Abnahme der Bewegung in der Querrichtung betracht 
Man sieht somit, daß sich die Schiefwinkligkeit bei beiden Brü 
bemerkbar macht und zwar bei der Kreisbahnbrücke in 
starkem Maße. 

Welche Folgerungen können aus den durchgeführten Une 
suchungen gezogen werden? 


Er 


Die Dehnungs- sowohl als die Durchbiegungsmessungen zeigen, 
daß die Schiefwinkligkeit einen Einfluß auf die innere Kräfte- 
verteilung hat. Berechnungen, die hierauf keine Rücksicht nehmen, 
können somit auch keine richtigen Ergebnisse zeigen. 


Um eine Berechnung schiefwinkliger Plattenbrücken durchzu- 
führen, müßten mehr oder weniger starke Vereinfachungen an- 
genommen werden. Der Einfluß dieser Vereinfachungen ist schwer 
wenn überhaupt, abschätzbar. Es wäre fraglich, ob eine solche Be- 
rechnung den Bestimmungen DIN 1075 $4.1 für die Berechnung 
von Platten genügt. Als bestes Verfahren sieht der Verfasser 
her den Modellversuch an. Dabei lassen sich die Besonderheiten 
eines jeden Bauwerkes berücksichtigen. Solange die Spannungen in 
genügendem Abstand von der Bruchspannung bleiben, kann mit 
einer getreuen Wiedergabe gerechnet werden. Bei den durch 
Modellversuch erhaltenen Ergebnissen ist allerdings zu bedenken, 
daß man nicht mehr annehmen kann, daß sich das wirkliche Bau 
werk günstiger verhält als das Modell. In dem Modell sind näm- 
lich schon alle räumlichen bzw. plattenartigen Tragwirkungen be- 
rücksichtigt. 
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Was die Durchführung derartiger Modellversuche anbelangt, so 
sei als erstes auf die Straßenunterführung bei Koblenz (Schweiz){t) 3 
hingewiesen. Bei dieser Siraßenunterführuue handelt es sich um. 
eine schiefwinklige als Rahmen ausgebildete Plattenbrücke. Diel 
freien Ränder waren nicht parallel. Bei dieser Brücke wurde die 
statische Berechnung vollständig durch Messungen an einem Gips- 
modell im Maßstab 1:20 ersetzt. Die als Grundlage zur Berech- 
nung der auftretenden Momente dienenden Dehnungen wurden auf 
optischem Wege mit Hilfe von Meßspiegeln ermittelt. An dem 
fertigen Bauwerk durchgeführten Messungen bestätigten die Zu 
lässigkeit dieses Verfahrens. Daß auch die Spannungsverhältniss 
in kompliziert gestalteten Plattenkonstruktionen versuchsmäßi 
bestimmt werden können, zeigt die Untersuchung einer geschweiften 
Treppe, die von E. Schmidt!2) beschrieben wird. Auch diese Treppe 
ist ebenso wie die vorher erwähnte Brücke ausschließlich auf Grund 
eines Modellversuches, ohne statische Berechnung bemessen worden. 
Die Modelle der beiden genannten Bauwerke bestanden aus Hartgips. 
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!) Soutter, P,, Schiefe Straßenunterführung bei Koblenz. Schweizeri i 68 
RE ran g oblenz. Schweizerische Bauzeitung 68 


12) Schmidt, E., Modellversuche zur Bemessung von Baukonstrukti 
Bauzeitung 67 (1949), H.39, S. 55561, struktionen, Schweizerische 
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inkel beträgt rd. 45°. Die Stützweiten 


‚beide Felder mit Flächenlast p belaster 


ichtung der Fahrbahn sind 41,20 m und 34,60 m. Das Brücken- 
rk ist derartig ausgesteift, daß es in diesem Falle zulässig 
ie auftretenden Schnittkräfte unter der Annahme zu ermitteln, 
sich um eine Platte handelt. Abweichend von dem Ver- 


* die Grundlagen der Berechnung durch Modellversuche geklärt. 
18 Modell des Tragwerks wurde aus einer 4mm dicken Hart- 
lamplatte hergestellt. In bezug auf die Längenmaße stellte das 


Bei stählernen Fachwerkbrücken mit unten liegender Stahlbeton- 
fahrbahn ist man neuerdings dazu übergegangen, die Fahrbahn- 
‚platte als Teil des Untergurtes zu betrachten. Man kommt so den 
tsächlichen statischen Verhältnissen näher; denn es ist praktisch 
"kaum möglich, die Platte auf dem Untergurt so zu lagern, daß sie 
unabhängig von seinen Dehnungen bleibt. Wenn es auch zunächst 
paradox erscheinen mag, die Zugkraft in einem Tragwerk dem 
Spannbeton und die Druckkraft dem Stahl zuzuweisen, so sprechen 
‚doch verschiedene Gründe für diese neuartige Verbundkonstruktion. 
In den letzten Jahren konnte an kriegszerstörten Brücken immer 
wieder festgestellt werden, daß die Abdichtung beschädigt war. 
Diese auch schon früher gemachte Beobachtung hatte im Verein 
mit dem Bestreben nach Kosteneinsparung dazu geführt, daß nach 
neuen Wegen gesucht wurde, um die Stahlbetonkonstruktion der 
Brücke vor dem Eindringen der Feuchtigkeit zu schützen. Ein 
erfolgversprechender Ansatzpunkt zur Lösung dieser Aufgabe 
cheint durch die Verwendung unmittelbar befahrener, rißfreier 
ahrbahnplatten gegeben zu sein. Rißfreiheit der Platte kann je- 
doch nur erwartet 
werden, wenn der Ein- 


eckigen Platten abweichen. Als Beispiel zeigt Bild 9 die Gr 


Bild 9, Größe und Richtung der Hauptmomente einer durchlaufenden schiefwinkligen Platte. Darstellung der 100.9 und Q-Werte. M= y+p 34,62, 


Verbundbrücken mit unten liegender Fahrbahn. 
Von Dipl.-Ing. Jens Starke, Hannover. 
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em vorliegenden System, daß schiefwinklige Zweifeld; 
ezug auf Durchlaufwirkung erheblich von entsprechende 


Richtung der Hauptmomente für einige Punkte für 


beider Felder, und zwar sind die y-Werte angegeben. Für den v 
liegenden Fall ist bei einer Flächenlast p - 
M=y:»: 34,62. ESS 

Erwähnenswert ist, das der Bruchsicherheitsnachweis bei der ge- 
nannten Brücke nach der Bruchlinientheorie durchgeführt wurde. 
Dies geschah, weil alle anderen Verfahren bei einem derartigen. 
System keine die Gegebenheiten befriedigenden und widerspruch 
freien Ergebnisse aufwiesen. ; Er. 
Der Verfasser möchte wünschen, daß diese Arbeit eine Anregung 
zu weiteren Arbeiten auf dem Gebiete der schiefwinkligen Platten- 
brücken sein möge. Be: 


lung dieser Bauart eine Rolle. Es ergibt sich eine wesentliche Stahl- 
ersparnis dadurch, daß die als Zuggurt mitwirkende Fahrbahn- 
platte mit hochwertigem Stahl vorgespannt wird, dessen Festigkeit 
diejenige des Baustahles weit übertrifft, denn die zulässigen 
Spannungen des Spannstahles liegen zwischen 4,5 und 9,0 t/cm? 
gegenüber 1,4 bis 2,4 t/cm? beim Baustahl. Aus diesen Gründen hat 
sich wohl auch die Wasserstraßenverwaltung entschlossen, dieses 
neue Konstruktionsprinzip bei derartigen Verbundbrücken anzu- 
wenden!). ER 
Bild1 zeigt die Straßenbrücke über den Küstenkanal bei der 
Ortschaft Klein-Scharrel in der Nähe Oldenburgs. Es handelt sich 
um eine Fachwerkbrücke mit unten liegender Fahrbahn ohne oberen 
Verband. Die Stahlbetonfahrbahnplatte wird unmittelbar befahren 
und ist kreuzweise vorgespannt. Sowohl Hauptträger als auh 


Fahrbahnträger sind mit der Platte in Verbund gebracht. Bei eh 
solchen Brücken ist es üblich, die Fahrbahn auf Zwischenlängsträger 7 
oder nur auf die Querträger oder auf beide zu legen, wobei die y 
Querträger so am Hauptträger angeschlossen sind, daß die beiden 


Ye 


Auß der Dehnungen der 


[Platte ohnehin einen 
Teil der Hauptträger- 


kräfte aufnimmt und 
dafür zu bemessen ist, dann liegt es auf der Hand, einen Schritt 


weiterzugehen und für einen dauerhaften und vollständigen Verbund 
| zu sorgen. Dabei werden auch die Berührungsflächen zwischen Stahl 

und Beton, die besonders korrosionsgefährdet sind, am besten ge- 
schützt; denn durch eine schubfeste Verbindung beider Baustoffe 
“an diesen Stellen wird das Eindringen des Wassers am wirksamsten 
"verhindert und ein sonst schwer zu beseitigendes Übel vermieden. 
Aber auch wirtschaftliche Erwägungen spielten bei der Entwick- 


' Hauptträger auf die | 
Platte berücksichtigt | 
wenn kein L 
beabsichtigt | IR Br 
t. Wenn man aber =; Sa Teer N ern - — - Mit Löngsträger nur 
davon ausgeht, daß die in Endfeldern 


Bild 1. Längs- und Querschnitt der Brücke. 


Unterkanten etwa auf gleicher Höhe liegen. Da die Querträger in 
der Regel wesentlich höher sind als der Untergurt des Haupt- 
trägers, liegt die Unterkante der Fahrbahn beträchtlich über dem 
Untergurt. Eine unmittelbare Verbindung beider Elemente besteht 
nicht. 

Zur Schaffung des angestrebten Verbunduntergurtes bedarf es 
daher besonderer Maßnahmen. Will man am äußeren Bild der 


1) Bauing..25 (1950), Heft 8, S. 306. 
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Brücke nichts ändern, so läßt sich der Verbund lediglich an den 

Fachwerksknoten durch konstruktive Ergänzungen an den Knoten- 

blechen herstellen. Diese Lösung hat jedoch folgende Nachteile: 
Die örtlich beschränkte Eintragung der erheblichen Schubkräfte 

an den Knoten führt besonders am Endknoten zu hohen Schub- 

- bzw. Hauptzugspannungen. Ihre Abminderung ist zwar durch er- 

“ höhte Quervorspannung möglich, doch reicht sie nicht immer aus, so 
daß zur vollständigen Übertragung dieser Kräfte zusätzliche Maß- 
nahmen nötig werden. 

Zwischen den einzelnen Verbundstellen ist der Verbund auf 
Feldlänge unterbrochen. Vergleichsweise hat aber ein nur an den 
Enden verdübelter Balken bei Beanspruchung durch Momente eine 
geringere Tragfähigkeit als ein stetig verdübelter. Das macht sich 
besonders bei der Aufnahme der Momente bemerkbar, die aus der 
Ausmittigkeit der Untergurtdifferenzkräfte gegenüber der Verbund- 
achse entstehen (Bild 2). 


Bild 2. Ausmittige Wirkung der Hauptträgergurtkraft auf die Fahrbahnplatte 
bei bisher üblicher Lage des Hauptträgeruntergurts. 


So bewirkt z.B. die Kraft U,, deren Wirkungslinie in Höhe 
der Strebenschnittpunkte liegt, am Auflager bei gelöstem Verbund 
eine Verschiebung des Stahluntergurtes nach außen. Die Behinde- 
rung dieser Verschiebung durch die in Verbund gebrachte Stahl- 
betonplatte erzeugt eine statisch unbestimmte Reaktion X in 
Richtung U. Die anderen an diesem Punkt angreifenden Über- 
zähligen sind wegen des großen Steifigkeitsunterschiedes zwischen 
Platte und Fachwerksstäben klein und können daher bei dieser 
Betrachtung außer acht gelassen werden. Das Moment M,=X-e 
kann jedoch wegen der besagten Steifigkeitsverhältnisse auch bei 
ganz normalen Ausmittigkeiten schon recht beträchtliche Werte 
annehmen. Der auf die Betonplatte entfallende Anteil dieses Mo- 
mentes muß nun am Ende des Verbundbleches von der Platte allein 
aufgenommen werden. Beachtet man schließlich noch, daß zur Auf- 
nahme dieser Momente an der Einleitungsstelle vorerst nur eine 
verhältnismäßig kleine mitwirkende Plattenbreite zur Verfügung 
steht, daß der Beton andererseits an dieser Stelle schon durch die 
hohen Schubspannungen und meist noch durch Spannungen aus 
den Plattenbiegungsmomenten stark beansprucht ist, so scheint es 
ratsam, hier nach einer anderen Lösung zu suchen. 

Es liegt nun nahe, diese unerwünschten Momente dadurch aus- 
zuschalten, daß man die Schnittpunkte der Fachwerksstreben in 
die Verbundschwerachse legt, womit das äußere Bild allerdings 
schon merklich verändert würde. 

Das hat jedoch den Nachteil, daß die durch Eigengewicht der 
Stahlkonstruktion und der Platte hervorgerufenen Exzentrizitäts- 
momente vor dem Wirksamwerden des Verbundes ausschließlich 
von der Stahlkonstruktion aufgenommen werden müssen, wenn 
die Brücke nicht spannungslos betoniert wird. Dabei lassen sich 
die Ausmittigkeitsmomente wegen des allmählichen Hinauswanderns 
der Verbundachse nicht ganz ausschalten. Diese Überlegungen 
haben zu dem in Bild 3 skizzierten Vorschlag der Arbeitsgemein- 
schaft Stahlbau Hanno- 
ver und Huta A.G. ge- 
führt, der in dieser Form 
auch für die Ausführung 
gewählt wurde (Bild 3). 

Hierbei sind in ein- 
facher Weise die oben 
angeführten Nachteile so- 
wohl vor als auch nah _—. 
Herstellung des Ver- 
bundes durch Vermeidung 
aller Ausmittigkeiten und 
durch stetigen Verbund 
umgangen. Die Bemes- 


sung wurde sparsamer | 
und die Berechnung ver- 


n Bild 3. trä schl ei i 
einfacht. Das A i Querträgeranschluß bei hochliegendem 


Hauptträgeruntergurt. 
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Br. 1 
mancherlei rechnerisch schwer zugängliche Wirkungen beeinflußte Mr 
Kräftespiel konnte besser erfaßt und weitere undurchsichtige Ein- r 
flüsse, die schließlich eine einigermaßen zutreffende Berechnung }' 
überhaupt in Frage gestellt hätten, konnten ganz vermieden 
werden. Dafür mußte allerdings in Kauf genommen werden, daß 
die fertige Brücke einen ungewöhnlichen Anblick bot. Der Auftrag- 
geber hat jedoch diesen Anregungen zugestimmt und zur Wahrung 
einer durchgehenden unteren Begrenzung lediglich eine Besäumung 
aus leichtem L-Profil angeordnet, wodurch die Ansicht dem nor- 
malen äußeren Bild solcher Brücken angeglichen wurde (Bild 4). | 
Die Querträger sind 4 
wegen ihrer sehr nied- 
rigen Bauhöhe eben- 
falls als Verbundträ- 
ger ausgebildet. Die 
Platte ist nach der 
Theorie der elastischen 
Gewebe berechnet, wo- 
bei als Grundraster 
ein sehr weitmaschiges 
Netz verwandt und 
lediglich an den Stel- 
len starker Krüm- 
mungen im Stützen- 
bereich und unter den 

Einzellasten eine 
engere Teilung einge- 
schaltet wurde. Ein 
Vergleich mit den in- 
zwischen herausge- 
kommenen KRüsch’schen Momententafeln?) zeigte gute Über- 
einstimmung. Es erwies sich übrigens, daß selbst im vorliegenden | 
Falle verhältnismäßig niedriger Querträger wegen der großen | 
Steifigkeit der Verbundträger der Einfluß der elastischen | 
Stützensenkungen auf die Platte vernachlässigt werden 
konnte, während die aus gleicher Krümmung von Platte und 
Hauptträger herrührenden Zusatzmomente durchaus berücksichtigt 
werden mußten. Besondere Sorgfalt erfordert, wie stets bei Ver- I 
bundbrücken, die Ausbildung der Endfelder wegen der Einleitung 
der Schubkräfte aus der Stahlkonstruktion in die Platte, die hier 
immerhin zu rund 500t errechnet wurden. Um die einwandfreie 
Überleitung dieser Kräfte zu gewährleisten, wurden auf Vorschlag 
des Wasser- und Schiffahrtsamtes Oldenburg zur Herabsetzung der 
Hauptzugkräfte die Quervorspannung verdoppelt und das Endfeld 
mit einem besonderen Verband ausgesteift. Ferner wurden Rund- 
stahlschlaufen (Bild5) zur Aufnahme der verbleibenden schrägen 
Hauptzugspannungen eingebaut. R 

Die Fahrbahn der Brücke wurde in Längs- und Querrichtung 2 
mit Leoba-Spanngliedern?) vorgespannt. Während im allgemeinen 
bei diesem System die für das Spannen der einzelnen Spannglieder | 
benutzten Spannstäbe nach Herstellung des nachträglichen Ver- 
bundes aus den Ankerköpfen herausgeschraubt werden, verblieben 
sie hier im Bauwerk, um die Stahlkonstruktion ständig gegen die 
Betonplatte zu pressen. An den Durchführungen der Spannstäbe 
durch den zweiteiligen Untergurt sind die beiden U-Profile durch 
zwei zu einem Hohlquerschnitt zusammengeschweißte Winkelstähle 
gegeneinander ausgesteift. In diesen Winkeln befinden sich die Ein- 
preßöffnungen zur Herstellung des nachträglichen Verbundes der 
Quervorspannung. An den Innenseiten der Gurte sind Stahlringe 
aufgeschweißt zum Aufschieben der Spannhülsen (Bild6). Die 
gleiche Ausbildung wurde am Endquerträger für die Längsvor- 
spannung gewählt. 

Das Einbringen des Betons bei leichtem Frost (Mitte Dezember 
1952) ging dank der vom Wasser- und Schiffahrtsamt Oldenburg 
zur Verfügung gestellten Dampfer, die den erforderlichen Dampf 
zum Anwärmen des Wassers und der Zuschlagstoffe sowie zum 
Säubern der Schalung vom Schnee lieferten, glatt vonstatten. Zum 
Verdichten der Platte wurde der Beton mit Innenrüttlern vor- 
gerüttelt und mit Vibromax-Rüttelbohlen nachgearbeitet. Die 
Führung der Rüttelbohlen war in Anpassung an das Fahrbahnprofil 
durch eingebaute T-Schienen auf besonders angefertigten kleinen ° 


E 


Bild 4. Ansicht der fertigen Brücke. 


2) Deutscher Ausschuß für Stahlbeton, Heft 106 — Fahrbahnplatten von Straßen- 


brücken, Berechnungstafeln, Zweite Aufl., Berlin 1953, Verl. Wilh. E 
°) B. u. St. 48 (1953), Heft 2, S.25. vr 
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Brücke bis zum Betonieren mit Planen eingedeckt. Nach Erreichen 
der erforderlichen Würfelfestigkeit W,, wurde mit dem Vor- 


spannen der Brücke begonnen. Zum Vergleich der tatsächlichen mit 


fi reiböcken gesichert. Nach dem Rütteln konnten die Schienen aus- 
gebaut und weiter vorn wieder eingebaut werden (Bild 7). 


| Zum Schutze gegen die Witterungseinflüsse war die gesamte 


ATS 
| (Erstes Feld) 


A 


| Sr er ar 
27 A) a 


Bild 5. 


Querspannglieder 


und Schubbewehrung 


am Brückenende. 
Bild 9. Rüttelbohle beim Verdichten der Fahrbahnplatte. 


den errechneten Spannungen wurden seitens des Bauamtes eine 
Reihe von Meßstellen eingebaut (Bilder 8 und 9). Auf den Bildern 
8 und 9 werden einige Abschnitte aus der Herstellung der Fahr- 
bahnplatte gezeigt. 
Schließlich seien noch einige Punkte allgemeiner Art bei Fach- 
werksbrücken in Verbundbauweise kritisch betrachtet. Wegen der 
% : plastischen Betonverformungen sowie der Möglichkeit von Tem- 
$- peraturdifferenzen zwischen Stahl- und Betonteil des Verbund- 
- 4 gurtes, ist es unmöglich, beide Baustoffe auch nur annähernd 
£ gleichzeitig auszunutzen. Im vorliegenden Falle war der Stahlunter- 
Schnitt BB R : . i 5 a 
gurt für das gesamte Eigengewicht, d.i. etwa die Hälfte der Ge- 


Bild 6. Verankerung der Leoba-Spannglieder im Hauptträgeruntergurt. samtlast, zu berechnen. Infolge der Vorspannung und der anderen 
oben erwähnten Einflüsse gibt er seine Kraft jedoch im Laufe der 

Zeit an die Betonplatte ab und erhält unter Umständen sogar noch 

Druckkräfte. Dies besagt, daß er nicht nur völlig überflüssig wird, 

sondern darüber hin- 

aus die Stahlbeton- 

platte noch zusätzlich 

Gasrahn 72° 7 90/80/10 Img (3x) | durch Zugkräfte be- 
Er lastet. Der Gedanke 
liegt also nahe, den 
Stahluntergurt ganz 
wegzulassen, da da- 


durch nicht nur sein 


eigenes Stahlgewicht 


voll eingespart wird, 


=] sondern womöglich 
78/24 auch noch ein Teil des 


Bild 7. Schalung der Fahrbahnplatte und Führung der Rüttelbohle. Vorspannstahles. 


)eckbrücken iegen die Verhältnisse ähnlich, 
tahlbetonplatte mit der Zeit der Beanspruchung entzieht. 
i ontage müßten bei Brücken ohne Stahlgurt entweder 
Hilfs Be e eingezogen oder die Brücke auf der Rampe hergestellt 
ıd nach "Erhärten des Betons und etwaiger Vorspannung ein- 
ar ren werden. Für Hochbaubinder wurde eine solche Konstruk- 
nit sehr einfachen Hilfegurten bereits 1950 auf der zweiten 
tetagung „Verbundbauweise“ von Prof. Steinhardt vor- 
agen. Zur Erhöhung der Wirtschaftlichkeit wäre es wünschens- 
wenn dieser Gedanke auch im Brückenbau Eingang fände. 
ese Lösung erfordert allerdings eine besonders sorgfältige Aus- 
ung und nicht zu knappe Bemessung der Verdübelung. Hier 
, was keineswegs verkannt werden soll und worauf ja auch 
gangs hingewiesen wurde, eine gewisse Schwierigkeit beim 
Fehl en des durchlaufenden Stahlgurtes. 

\ 5 s lassen sich He durch Verbände in den Endfeldern in Ver- 


ı von Mises!), dessen Gleichung auch Timoshenko?) ver- 
det, ergibt sich für den kritischen Druck q eines konzentrisch 
ten Bnder> von der Länge /, Radius a, Wanddicke h, der 


1 
wh n2l2 a 
(n— 1) ( Se 72 =) 
eserh: nl y 
N EEE, et 
Fıpna = kr n? 12 0) 
We 
= a 


Bei Untersuchung von Zylinderschalen mit den im Bauwesen 
üblichen Abmessungen ergibt sich nun meist, .daß 

272 
n’>1 und außerdem 


Rp >1 Fe 2) 
Damit läßt sich aber die Formel (1) wesentlich vereinfachen. 
etzen wir zunächst die bekannten Schalenparameter ein, 


a h? i j 
ah, Dam und weıter We 
Br so gibt (1) genähert 
Be 2- 74 
er en Er 3) 


Die Wellenzahl n ist nun so zu bestimmen, daß sich der kleinste 
_ kritische Druck ergibt. Bei der Beulung eines geschlossenen Rohres 
_ kommt dazu noch die Nebenbedingung, daß n ganzzahlig sein muß; 
a” _ beult aber nur ein Zylindersegment aus, dessen Kanten festgehalten 
sind, so ist statt dessen n so zu bestimmen, daß auf das gegebene 
” Segment eine ganze Zahl von Halbwellen entfällt. Somit kann n, 

‚je nach den besonderen Angaben im Einzelfall, alle möglichen 

_ Werte annehmen. Wir werden daher die Nebenbedingung für n 
= weglassen und erhalten damit jedenfalls eine kleinere Beullast, 
sind also auf der sicheren Seite. 


Es Differenzieren wir (3) nach n?, ergibt sich als Minimumbedingung 
E 2 4 
Dr a N) 
: N 
3 2° 
2 und dies in (3) eingesetzt gibt weiter 


EEE (5) 
Voraussetzung für die Gültigkeit dieser Näherung sind die Un- 
N gleichungen (2); sie lauten jetzt: 
Ai Are 
Ve AS Va en 0) 
Entwickelt man in (1) die Reihen bis zum zweiten Glied, ergibt 
sich der verbesserte Wert 


1) Zeitschr. VDI 58 (1914), S. 750. 
2) Theory of elastie stability; MeGraw-Hill, 1936, S. 450. 


Ei se, 
daß sich 


erhöhte u Quervorsp annu an B 


Regierungsbaurat Schnitger, Oldenburg, und dem ber.afeı 


Von Dr.-Ing. Erich R. re Wien. 


befriedigende Lösungen finden. ine diesem 
erforderliche Mehraufwand angesichts der. erwähnte, 
scheinlich lohnen. Für die Weiterentwicklung der Ve 
träger scheint hier jedenfalls ein Ansatzpunkt zu lie 
Zweifel der Beachtung wert ist, zumal noch der Vortei 1 
ringerung des noch recht erheblichen Umfangs der stati 

rechnung ‚gewonnen würde. 15 


und Schiffahrtsamtes Oldenburg durch die 2 Kae 


wurf entstand in Zusammenarbeit der Me Fin 


genieur, Dipl.-Ing. Lorenzoni, Hannover. 


gg =4clA+4ch —2c 


= s@halıH Ver zVen). i Rn 


Flügge®) kommt bei seinen Untersuchungen auf eine ander 
Gleichung als von Mises; sie lautet: =: z 
1 x 3 Sa 
ee = 
+ k[(2 + m)! —2 [78 +3 Mn? + (Av) And n®] * 


+ [2 (2 —v) An tn ı 


Er sagt hierzu, der Unterschied sei unwesentlich und komme 
den numerischen Ergebnissen nicht zum Ausdruck. Behandelt 
die Gleichung von Flügge in entsprechender Weise, erhält 
wieder die Näherungsgleichung (5a); die Reihenentwickl 
stimmen nämlich bis zum zweiten Glied überein. Erst im dr 
Glied treten Unterschiede auf: es zeigt sich, daß der Wert - 
Flügge immer größer ist, als der entsprechende Wert von Mises’, 
und zwar beim Minimum um den Betrag 


Aq=ce#HA(1 +92). 


Der relative Unterschied beträgt daher genähert , 
N 
qı q 
solange die zweite Ungleichung (6) erfüllt ist. 


Mit v»—=1!/s (nach Flügge) ergibt sich bei verschiedenen Werte n 
k für g;: 


9 Cu 
Ale al 


ce Be - 
k=10-6: c=0,343.10-6, V ce =2,42.10-2; 0,08<lja< 130 
l/a— 0,2 1 10 50 
q, nach (5): 0,89.10-3 1,78.10-4 1,78.10-5 3,56.10 
q, nach (Sa): 1,23.10-3 1,91.10—4 1,73.10-5 290.10 
Agja: 32,50), 1,3°/, 0,0130 Pe 
4 _ > 
k=2.10-5: c= 6,86.10-6, V c =5,12:10—2; 0,16 <la<6l 
Da 0,5 1 10 0 
q, nach (5): 3,38.10-3 1,69.10—-3 1,69.10-4 0,84. 10-4 
q, nach (5a): 4,47.10-3 1,95.10—3 1,58.10-4 0,72. 10-48 
Aglg: 240), 5,9%), 0,0599), 0,015%/5, | 


Ein Vergleich mit der Kurventafel von Flügge zeigt gute Über- 
einstimmung, wenn man bedenkt, daß die Näherungsgleichung die 
Hüllkurve der Flüggeschen Girlanden beschreibt, Der erste Wert 
weicht in beiden Fällen merklich ab; das ist aber Hnhede Ki 


®) Flügge, Die Stabilität der K lindersch Ing.- ; 5a 
een ae erschalen, Ing.-Arch. 3 (1932), S. 463; vgl. (32 


% 


). Ferner erkennt man, daß Gleichung (5) 
‚genau ist. | ee 
m die Beullast einer Zylindertonne aus Stahl- 


n+* . ” 
zweckmäßig die von Aas-Jakobsen verwendeten 
einführen: 


1 = me 2/94 ; a 

0; = x?/ot; mitvy=—=o: Serge 
eullast 9 ergibt sich damit i 

: RE : 
q=E. 6,08 ea 01er llat) 2... (8) 


ltigkeitsschranken nach (6) sind 
Bee oe > 0,76 DaB re (9) 
nsere Näherungsgleichung (8) ist für die technisch üblichen 
essungsverhältnisse immer verwendbar. 
die Wellenzahl am Umfang ergibt sich n = 1,15 0. 
ie Abweichung zwischen von Mises und Flügge beträgt 


Frankreich wurden bis vor wenigen Jahren als Spannstähle 
en Spannbetonbau überwiegend die Erzeugnisse der Draht- 
eien, also gezogene Kohlenstoffstähle mit etwa 0,6% Kohlen- 
off verwendet. Die gleichen Überlegungen, die in‘ Deutschland 
angestellt wurden!), führten auch in Frankreich seit dem Jahre 
| bei zwei Hüttenwerken zur Erzeugung von vergüteten Spann- 
ten, bei denen man unmittelbar vom Walzdraht ausgeht. Über 
se Entwicklung und die bei dem neuen Erzeugnis vorliegenden 
hleigenschaften berichtet L. Laravoire?), wobei er die beson- 
en Verhältnisse und die kennzeichnenden Eigenschaften des ver- 
süteten Drathes eines französischen Werkes zugrunde legt. 

- Um die gewünschten hohen Festigkeiten im Durchlaufverfahren 
ı erreichen, wird der Walzdraht nicht der bei uns üblichen Ver- 
tung, d.h. einer Härtung mit sofort anschließendem Anlassen 
nterworfen, sondern isotherm gehärtet, also einer Warmbad- 
härtung unterzogen, wie sie ähnlich beim sogenannten Patentieren 
später kalt zu ziehender Drähte abläuft. Die Grundlage dieses Vor- 
nges bilden Zeit-Temperatur-Umwandlungs-Schaubilder nach der 
“Art von Bild1. Kühlt man nach diesem Schaubild einen Draht 
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Bild 1. Zeit-Temperatur-Schaubild für einen Stahl mit etwa 
0,8% Kohlenstoff. 


mit einem Kohlenstoffgehalt von 0,7 bis 0,8%, der eine Tem- 
neratur von etwa 800° besitzt, schnell in einem Bleibad mit einer 
| emperatur von 500° ab, so wandelt sich das austenitische Gefüge 
\nnerhalb von 10 Sekunden in ein troostitisches um?). Dieses Gefüge 
ist beständig, denn die weitere Abkühlung bei Raumtemperatur 
13 

| 3) Jäniche, B. u. St. 46 (1951), $. 161—165 und 184—187. 

2) Laravoire, Travaux 36 (1952), S. 523—528. 


8) Näheres über Austenit, Troostit und Martensit siehe Schaper, Stählerne Brücken, 
'3d. I, Teil 1, 7. Auflage, S. 28ff und 57 f£. Berlin 1949, Wilh. Ernst & Sohn. 


zu \ nnt, Setzen wir H= 300 t/om? ein, ergibt (8): 
en on Mises und 


Ein neuer Spannstahl in Frankreich. 
Von Dr.-Ing. Walter Jäniche, Rheinhausen. 


= ” 


(10%)? 2 

= ERE A ER: R DIN 

4 = 1,82 t/m (oJ10)8 (14 0,76% — 0,27 . 1/e®) * 

Der Klammerwert ist rund gerechnet, 
C=1 für Quertonnen, 
C=1,2 für Längstonnen. 

Drücken wir die anderen Faktoren in (8a) durch die Abmessu 

aus, ergibt sich 


q = 25,7t/m?. 


h (cm) /h (cm)\3/2 
Ist die Schale hauptsächlich durch ihr Eigengewicht belastet, | 
wird es zweckmäßig sein, die Beullast als Vielfaches des Eigen 
gewichtes auszudrücken. Setzen wir für das Eigengewicht genä 

00h 22, out mE, 


a 


so ergibt sich 


q 100 m /h (em)\3/2 

— CS RE 

do I a (m) Sr - 
Diese Gleichung läßt den Einfluß der Schalendicke auf die Be: 
sicherheit erkennen. : une 


ergibt keine Gefügeänderungen. Als Durchlaufpatentieren ist diese 
Verfahren seit langem bekannt; es wird angewandt, um einem Draht 
für das nachfolgende Ziehen auf hohe Festigkeit ein besonders. 
günstiges Gefüge zu geben. Wählt man die Bleibadtemperatur 
zwischen 300 und 400°, so erhält man ein sogenanntes Zwischen- 
stufengefüge, das ähnlich dem Vergütungsgefüge aussieht und auch 
ähnliche Festigkeitseigenschaften besitzen kann. Der in Bild1 als 
Abszisse eingetragene Zeitmaßstab ist jedoch logarithmisch, d.h. 
mit fallender Bleibadtemperatur werden die’ Zeiten, die bis zur 
Beendigung der Umwandlung erforderlich sind, vervielfacht. Läuft 
andererseits die isotherme Umwandlung nicht restlos ab, so kann sich 
Martensit?) bilden, der, da der Draht später nicht mehr angelassen 
wird, zu einer Versprödung führt. Die isotherme Härtung setzt somit, 
insbesondere wenn sie im Durchlaufverfahren angewendet werden 
soll, eine genaue Kenntnis der vollständigen Umwandlungszeit bei 
der vorgesehenen Temperatur des Bleibades voraus und verlangt 
eine vollkommene Gleichmäßigkeit der Temperatur des Härtebades 
und der Behandlungsdauer des Drahtes im Bad. Pf 
Für legierte Drähte dürfte dieses Verfahren infolge der not- 
wendigen höheren Umwandlungszeiten, die die Durchlaufgeschwin- _ 
digkeit wesentlich herabsetzen, nicht wirtschaftlich sein. Außerdem 
soll hier eingeflochten werden, daß nach Untersuchungen von 
4A.Pomp und @.Gesche*) im Gegensatz zu der französischen Dar- 
stellung durch die isotherme Härtung verglichen mit den üblichen 
Verfahren des Patentierens und Ziehens und auch des Vergütens 
von Drähten keine Gütesteigerung entsteht. y 
Wie in Bild2 dargestellt, werden parallel zueinander mehrere 
Drähte von Ablaufkronen abgerollt, durch einen Muffelofen ge- 
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Bild 2. Schema einer Anlage zum isothermen Härten von Draht. 


zogen, in einem Bleibad isotherm umgewandelt und anschließend 
wieder auf Haspeln aufgewickelt. Der Ofen ist in acht Erwärmungs- 
zonen eingeteilt, und jede Zone wird durch mehrere Brenner er- 
wärmt. Die Temperatur wird selbsttätig geregelt und in bestimmten 
Zeitabständen überprüft. Auch in das Bleibad ist ein verwickeltes 
Regelungssystem eingebaut. Dabei dienen Pyrometer in verschiede- 
nen Badtiefen der Temperaturmessung und -überwachung. Selbst die 


*) Pomp u.Gesche, Stahl u. Eisen 70 (1950), S. 52—57. 
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Geschwindigkeit des Drahtdurchganges im Bleibad wird aufgezeich- 
net. Alle Regel- und Überwachungseinrichtungen sind in der Nähe 
des Ofens in einem Meßraum vereinigt, wo man sich durch Meß- 
streifen über den Ablauf der Zwischenstufenvergütung unterrichten 
kann. 

Die Güteüberwachung für die Erzeugung der Spanndrähte er- 
streckt sich vom Stahlwerk bis zur völligen Fertigstellung des 
Drahtes. Um eine endgültige Beurteilung einer Schmelze zu er- 
möglichen, wird aus. dem vorgewalzten Werkstoff zunächst eine 
kleine Menge auf Draht ausgewalzt und eingehend untersucht. 
Danach werden der endgültige Drahtdurchmesser, die Ofen- und die 
Bleibadtemperatur sowie die Durchlaufgeschwindigkeit festgelegt. 


Man unterscheidet drei Arten von Fertigerzeugnissen: 

1. Drahtringe mit einem Durchmesser von 600 bis 650 mm. Dieser 
Draht streckt sich beim Abrollen nicht von selbst gerade und 
muß entweder mit einer Richtmaschine oder durch Strecken 
oberhalb der Streckgrenze gerichtet werden. 

2. Ringe mit einem großen Durchmesser von 1500 mm. Dieser 
Draht läuft gerade vom Ring ab. 


3. Draht in Ringen mit großem Durchmesser von 1500 bis 2500 mm, 


der nach der Wärmebehandlung eine Kaltstreckung erfahren 
hat. Auch dieser Draht läuft vom Ring gerade ab. 


Das zuletzt genannte Verfahren des Kaltstreckens von vergüte- 
tem Stahldraht wird in Deutschland bisher nicht angewendet. Die 
Anregung dazu hat man wahrscheinlich aus der Baupraxis erhalten, 
da kaltgezogene Drähte häufig zur Erhöhung ihres elastischen Ver- 
haltens beim Spannvorgang selbst vorgereckt werden. Diesen Vor- 
gang bereits mit der Erzeugung des Drahtes zu verbinden, regte 
schon Y. Guyon?) an. Bei dem Streckverfahren wird die aufgebrachte 
Kraft geregelt, und zwar nicht mit Hilfe der Verlängerungsmessung, 
sondern mit einem widerstandsfähigen Dynamometer. Die auf- 
gebrachte Gesamtdehnung liegt zwischen 1,5 und 1,8%. 

Die Spanndrähte werden in Durchmessern von 5 bis 8mm und 
in Ringgewichten von im allgemeinen 150 kg geliefert. Die Festig- 
keitseigenschaften des anscheinend am häufigsten hergestellten 
Stahldrahtes mit einer Mindestzugfestigkeit von 140 kg/mm? in den 
genannten drei Lieferzuständen sind in Tafell gekennzeichnet. 


Tafel 1. Garantierte Festigkeitseigenschaften. 


u Proportio- rat Bruch- Gleich- 
Liferzusend | snigkene | Mltäter | zreme | dehnung, | mab- 
kg/mm? kg/mm? kg/mm® % % 
Ringe mit kleinem 
Durchmesser ... > 140 >70 > 110 >8 >45 
Ringe mit großem 
Durchmesser 
(selbstrichtend) . > 140 > 100 =115 >8 on 
Streckdraht (selbst- 
richtend) ...... > 140 > 100 > 120 >7 >4 


Von der in Frankreich noch gebräuchlichen Angabe der Pro- 
portionalitätsgrenze ist man in Deutschland seit langem wegen der 
Schwierigkeiten bei ihrer Ermittlung‘) abgekommen und hat: sie 
durch die technische Elastizitätsgrenze nach DIN 50 145 ersetzt. Die 
angegebenen Bruchdehnungswerte liegen zwischen denjenigen für 
L=5dund L=10d, die in Deutschland üblich sind. Bemerkens- 
wert ist die Angabe über die Gleichmaßdehnung, die auch bei uns 
an Interesse gewinnt. 

Die bei den drei Lieferzustände bei 
gleicher Zugfestigkeit vorliegenden unterschiedlichen Mindestwerte 
für Proportionalitäts- und Streckgrenze werden in Bild 3 erläutert. 
Der Draht mit dem kleinen Ringdurchmesser (1) weicht im Ver- 
hältnis zu dem in den beiden anderen Behandlungszuständen (2) 
und (3) bei der kleineren Spannung (41) von der Hookeschen Ge- 
raden ab. Demzufolge wird bei ihm mit zunehmender Spannung 
auch am ersten die Streckgrenze (B,) erreicht. Der Streckvorgang 
des Drahtes (3) bewirkt gegenüber dem sich selbst richtenden Draht 
aus großem Durchmesser (2) eine Erhöhung der Streckgrenze 
(B, >B,). Da durch den Streckvorgang ein Teil der Gleichmaß- 
dehnung in Anspruch genommen wurde, findet man im Spannungs- 
Dehnungs-Schaubild in diesem Zustand eine geringere Gleichmaß- 


Garantiewerten für die 


6) Guyon, Beton Precontraint, Paris 1951. 

©) Goerens u. Mailänder, Die technischen Verfahren zur Untersuchung der Metalle 
und Legierungen. Handbuch der Experimentalphysik, Bd. 5, Leipzig 1930, Akade- 
mische Verlagsgesellschaft. — s.a. DIN 1602, Festigkeitsversuche an metallischen Werk- 
stoffen, Begriffe. 
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dehnung und auch eine geringere Bruchdehnung. Der Elastizitäts 
modul schwankt zwischen 1900 000 und 2 000 000 kg/cm?, im all 
gemeinen liegt er nahe bei 2 000 000 kg/cm?. In diesem Zusammen; 
hang wird darauf hingewiesen, daß bei der in Frankreich zulässigen 
Ausnutzung der Spann- 
stähle bis in Höhe von 
80% der Streckgrenze für 
den sich selbst richtenden 
Draht (Ringe mit großem 
Durchmesser oder Streck- 
draht) noch Proportionali- 
tät zwischen Spannung und 
Dehnung besteht, da man 
sich noch auf der Geraden 
OA befindet. 

Nach Laravoire sind Ver- 
suche zur Kennzeichnung 
der Verformungsfähigkeit, 
wie Verwindeversuche, Hin- 
und Herbiegeversuche und 
Aufwickelversuche nur dann 
von Wert, wenn sie unter 
Bedingungen durchgeführt 
werden, die von den Ver- 
wendungsbedingungen des 
Drahtes nicht zu sehr ver- 
schieden sind. Für Spanndrähte habe der Verwindeversuch keinen 
Wert, auch der Hin- und Herbiegeversuch entspreche, obgleich er 
im allgemeinen gefordert werde, nicht irgend einem praktischen %ı 
Vorgang, und nur der Aufwickelversuch sei von Bedeutung. ? 

Für das Kriechen der Stahldrähte bei Raumtemperatur und 
konstanter Länge, die Relaxation, wird unter Bezugnahme auf: 
mehrere Untersuchungen eine Beziehung zwischen dem Gesamt- 
spannungsabfall und dem Logarithmus des Verhältnisses aus dem 
Elastizitätsmodul und der Neigung der Tangente an die Spannungs- f 
dehnungskurve im Punkte der Ausgangsspannung angegeben. Es #1 
soll folgende Beziehung bestehen: 


Spannung 


Ringe mit kleinem Durchmesset 
Ringe mit großem Durchmesser 
gestreckter Draht 


Dehnung 


Bild 3. Spannungs-Dehnungs-Kurven von 
behandeltem Draht gleicher Zugfestigkeit 
in verschiedenen Lieferzuständen, 


Gesamtspannungsabfall = A : log = 


Dabei bedeutet A einen Beiwert, der zwischen 6 und 15 liegt, za 
den Elastizitätsmodul und E die Neigung der Spannungsdehnungs- 


linie im Punkte der angelegten Spannung. Unter Zugrundelegung 
der Werte des Bildes3 ist in Bild4 die Beziehung zwischen der 


angelegten Spannung und log — gezeigt. Nach dieser Beziehung 


E 
ist somit die Relaxation bei Draht, der in Ringen mit großem 
Durchmesser geliefert a 


wurde, geringer und 4 

bei gestrecktem Draht 5 ; 
wiederum noch ge- S D gestreckter Draht 
ringer als bei solchen S @finge mit großem Durchmesser 
aus Ringen mit klei- S / 5 


nem Durchmesser. Die- 
ses Ergebnis entspricht 
durchaus solchen aus 


Relaxationsversuchen. 


> 
> 

o 
2 


Die Relaxation von 
behandelten, harten 
Stahldrähten ist nach 
dem Verfasser ein ver- 
schnell 
ablaufender Vorgang: 
Nach einigen Minuten 
soll ein Drittel des 
Spannungsabfalles er- 


% Ringe mit kleinem 
Durchmesser 


RE nV ne 2 


hältnismäßig 


ig nie 


Ar® 


reicht, nach einer 

Stunde mehr als 50%, \ E 

nach 24 Stunden 80 BE. 
bis 90% und nach g / (nn 


einigen Wochen prak- 
tisch der gesamte Ab- 


Bild 4, Beziehung zwischen Spannung und log, Be 5 \ 
fall eingetreten sein. 2 


als Maßstab der Relaxation, 


Trägt man jedoch die Mittelwerte der in einer Tafel mitgeteilten 
ersuchsergebnisse in der bei uns üblichen Weise halblogarithmisch 
sraphisch auf (Bild 5), so scheinen die Aussagen über die prozen- 


Zeit in h 


a JE EEE a Per ee 50 ‚977 


« 


Spannungsabfa/l in kg/mm? 


| Lieferzustand des Drahtes: 
Ringe mit kleinem Durchmesser ------ ——. _ 
" großem Dt 


bestreckter Draht 


Bild 5. Spannungsabfall bei verschiedenen Anfangsspannungen und 
Lieferzuständen des Drahtes. 


uale Verteilung des Spannungsabfalles mit der Zeit und über das 
praktische Ende des Vorganges nach einigen Wochen nicht gesichert 
zu sein. In diesem Zusammenhang sei auf Untersuchungen von 
G.T. Spare’) verwiesen, der einen Spannungsabfall noch nach 


| ?) Spare, Wire & W. Prod. 27 (1952), S. 1058—1061 und 1119—1120, vgl. Stahl und 
Eisen 73 (1953), S. 925926. 
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Zeiten von über 1000 Stunden Belastungsdauer gemessen hat. 
Immerhin ist auch aus Bild5 zu entnehmen, daß Draht aus Ringen 
mit kleinem Durchmesser einen größeren Spannungsabfall zeigt 
als Draht aus Ringen mit großem Durchmesser und gestreckter 
Draht. 

In einem weiteren Abschnitt seiner Arbeit beschäftigt sich 
Laravoire mit dem Einfluß der Wärme auf die Höhe der Streck- 
grenze und Zugfestigkeit von zwischenstufenvergütetem Draht. 
Nach seinen Ergebnissen liegt bei allen drei Lieferzuständen nach 
Erwärmungen bis auf 400° kein Abfall der Festigkeitswerte bei 
der anschließenden Prüfung bei Raumtemperatur gegenüber dem 
nicht erwärmten Draht vor. Durch Erwärmung auf 100 bis 300° 
tritt sogar eine Erhöhung der Festigkeitswerte ein. Leider sind 
die Erwärmungszeiten, die die Ergebnisse beeinflussen, nicht an- 
gegeben worden. 

In dem letzten Abschnitt befaßt sich die besprochene Arbeit mit 
den Fragen der Stumpfschweißung von vergüteten Stahldrähten. 
Dabei wird erklärt, daß sich diese Drähte gut schweißen lassen. 
Die Schweißstelle selbst besitzt auch eine ausreichende Festigkeit, 
jedoch befinden sich zu beiden Seiten neben der Schweißstelle in 
bestimmter Entfernung von ihr kurze Bereiche, die durch die 
Schweißwärme eine Normalglühung erfahren haben. In diesen Be- 
reichen und nicht in der Schweißnaht bricht der Draht beim Zug- 
versuch. Der nach Zwischenstufenvergütung geschweißte Draht be- 
sitzt somit in der Nähe der Schweißnaht nur die wesentlich geringere 
Festigkeit des normalgeglühten Zustandes. ER 

In seiner Zusammenfassung wendet sich der Verfasser an die 
Verbraucher der Spannstähle und bittet, die Probleme, die sich 
bei der Verwendung der Stähle ergeben, eindeutig festzulegen 
und sie in ihrer Bedeutung zu kennzeichnen. Diese Anregung hat 
auch für Deutschland ihre Berechtigung, da auch bei uns die Ent- 
wicklung der Spannstähle noch nicht als abgeschlossen gelten kann. 


Vermischtes 


"Ministerialrat i.R. Prof. Dr. techn. 
anz Gebauer 75 Jahre. 


Franz Gebauer wurde am 30. November 1878 zu Sternberg in 
"Mähren geboren und studierte Bauingenieurwissenschaft an der 
Deutschen Technischen Hochschule in Brünn, an der er 1906 das 
technische Doktorat erwarb. Von 1902 bis 1904 wirkte ‘er als 
Assistent bei Prof. Joseph Melan an der Deutschen Technischen 
"Hochschule in Prag an den großen 
"Brückenbauentwürfen nach dessen 
bekannter Bauart mit. 

Bald nach Übertritt in den 
Dienst der österreichischen Nord- 
westbahn wurde Gebauer in deren 
Brückenbaubüro nach Wien be- 
rufen und von dort 1909 in die Ge- 
'neraldirektion der Österreichischen 
Eisenbahnen. Hier und dort ent- 
wickelte er eine reiche Tätigkeit 
in Berechnung, Entwurf und Über- 
wachung von Brücken. 1908 be- 
teiligte er sich erfolgreich an dem 
Internationalen Wettbewerb, der 
anläßlich des Erdbebens in Messina 
veranstaltet wurde. 1915 bis 1917 
oblag ihm die Aufsicht über den 
gesamten Eisenbahndienst auf dem 
galizischen Kriegsschauplatz. Im 
Anschluß daran verfaßte er einen 


mehrbändigen Bericht über die 
österreichischen Eisenbahnen im 
Krieg für das wissenschaftliche 


Komitee des Kriegsministeriums. Während seiner Tätigkeit im 
Eisenbahnministerium 1920 bis 1923 war er mit Entwürfen für 
die Trisanna-Brücke betraut. 

Im Jahr 1921 wurde Gebauer mit der Honorardozentur für Bau- 
statik und Eisenbeton an der Hochschule für Bodenkultur beauf- 
tragt und später mit dem Titel eines außerordentlichen Professors 
ausgezeichnet. Diese Stelle bekleidete er bis 1945. 

Prof. Gebauer ist wiederholt bei internationalen Tagungen her- 
vorgetreten. Er ist beratendes Mitglied des österreichischen Beton- 
vereins. 1931 wurde er in den österreichischen Eisenbetonausschuß 


berufen, wo er insbesondere im „n“-Ausschuß eine rühmliche 


Tätigkeit entwickelte. Die auf seine Initiative durchgeführten Ver- 
suche und seine wissenschaftlichen Arbeiten auf diesem Gebiet 
haben die Entwicklung des Stahlbetonbaues gefördert und die 
Normen bis in die jüngste Zeit wesentlich beeinflußt. Er hat 
mehrere abgeschlossene Werke und zahlreiche Aufsätze in Fach- 
blättern veröffentlicht, darunter auch in dieser Zeitschrift. Wir 
wünschen ihm noch eine lange erfolgreiche Tätigkeit. 
Saliger. 


Stahlbeton-Lichtmaste in England'). 
Bei Stahlbeton-Lichtmasten unterscheidet man vorgespannte und 


schlaff bewehrte Maste. 

Die meisten Maste werden in waagerechter Lage hergestellt und 
entweder durch Rütteln oder durch Schleudern verdichtet. Wenn 
ein Rütteltisch verwendet wird, sollte er ebenso lang wie der Mast 
sein, damit die Form nicht zu sehr beansprucht wird. Man ver- 
wendet auch Tauchrüttler oder Schalungsrüttler, die gegen die 
Form gehalten oder besser an ihr befestigt werden. Es empfiehlt 
sich, die Rüttlung erst dann in voller Stärke anzuwenden, wenn 
die Form fast gefüllt ist, sonst gerät der weiche Beton in starke 
wogende Bewegung. Eine Schleudermaschine zeigt Bild 1. Beim 
Schleudern wird das überschüssige Wasser durch den sich bildenden 
Hohlraum abgeleitet. Man schleudert den Mast in der Regel 20 bis 
30 Minuten lang, wobei während der ersten 10 Minuten nicht die 
volle Geschwindigkeit angewandt werden soll. An der Außenseite 
treten beim Schleudern viel weniger Luftblasen auf als beim Rüt- 
teln. Je größer die Schleudergeschwindigkeit, umso weniger Luft- 
poren. Eine zu große Schleudergeschwindigkeit führt aber zur 
Entmischung, daher empfiehlt sich eine Umfangsgeschwindigkeit 
von etwa 600 m je Minute. Wie stark die Verdichtung durch das 
Schleudern werden kann, zeigt sich daran, daß der innere Hohl- 
raum des Mastes meistens zu groß wird. Um das zu verhindern, 
läßt man gern eine Teilverdichtung durch Rütteln vorausgehen. 

Der Beton wird entweder mit der Hand oder durch eine Beton- 
pumpe in die Form gebracht. Im letzteren Falle wird ein Schlauch 
axial in die Form bis an ihr Ende eingeführt und die Form in 
Richtung ihrer Achse mit fortschreitender Füllung weiterbewegt. 

Die Maste werden entweder ausgeschalt, indem man die Form 
auseinandernimmt, oder man drückt sie vom dünnen Ende her aus 
der Form heraus. Zu diesem Zweck läßt man den oberen Teil der 


1) nach Conerete Building and Conerete Products, 38 (1953), Heft 1. 
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Form von vornherein offen, glättet den Beton von Hand ab und 
setzt nach dem Erhärten am dünnen Ende eine Schraubenwinde 


Bild 1. Schleudermaschine, 


an. Der Mast wird dann z.B. auf einem Förderband herausgezogen 
(Bild 2). Dieses Verfahren läßt sich natürlich nur anwenden, wenn 
die .Maste konisch zulaufen. 

Die Bewehrung wird üblicherweise zu einem steifen Korb zu- 
sammengeschweißt. Unterlagsplättchen aus Beton sorgen für die 
richtige Lage des Korbes in der Form. Wenn der Querschnitt der 
Unterlagsplättchen als Ellipse ausgebildet wird, dann sind die 
Plättchen an der Außenseite des fertigen Mastes nicht sichtbar. 
Anschlußstäbe für die Gründung und für die Befestigung des Krag- 
arms werden an den Korb angeschweißt. 

. Die üblichen Kragarmlängen sind 45 cm, 75 cm, 105 cm, 150 cm 
und 180 cm. Die Befestigung des Kragarms am Lichtmast erfordert 
bei kleinster Betondeckung der Bewehrung einen oberen Mast- 


Bild 2, 4,50 m lange Maste werden durch Förderbänder aus der Schalung geholt. 


querschnitt von 10 X12cm bei Kragarmen bis zu 75cm Länge 
und von 14 X 14cm bei Kragarmen bis zu 1,80 m Länge. 

Vorgespannte Masten werden auf 3 Arten hergestellt: 1. mehrere 
Maste gleichzeitig auf einem langen Spannbett mit Verdichtung 
durch Rütteln, 2. Einzelherstellung auf kurzem Spannbett mit 
Verdichtung durch Rütteln, 3. Einzelherstellung in einer Form, 
die die Spannkraft der Drähte aufnimmt, und Verdichtung durch 
Schleudern. Im 1. Fall ist das Spannbett bis zu 120 m lang und 
enthält mehrere Formen. Wenn der Beton genügend erhärtet ist, 
werden die gespannten Drähte zwischen den einzelnen Formen mit 
dem Schneidbrenner durchgeschnitten. Dieses Verfahren eignet 
sich nicht besonders, da sehr viele Formen benötigt werden, und 
da es schwierig ist, verschiedene Typen gleichzeitig herzustellen. 
Wenn nur wenige Maste einer bestimmten Sorte hergestellt werden 
sollen, wählt man daher Fall 2 mit einem kurzen Spannbett. Han- 
delt es sich dagegen um die Herstellung vieler gleicher Maste, so 
macht sich die Beschaffung einer widerstandsfähigen Form bezahlt, 
und es kann das Schleuderverfahren angewendet werden. 

Die hohen Kosten der Formen, besonders für die zuletzt er- 
wähnten geschleuderten Spannbetonmaste, 


fordern gebieterisch. 
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normalen Verhältnissen kann das bei Stahlbetonmasten nach 
24 Stunden geschehen. Das ist bei billigen Formen, wie sie beim 
Rütteln verwandt werden, noch tragbar. Aber bei den teuren 
Formen ist es unerläßlich, daß mehr als ein Mast täglich in jeder 
Form hergestellt wird. Bei Behandlung des frischen Betons mit 
Dampf kann nach wenigen Stunden eine Festigkeit von 350 kg/cm® 
erreicht werden, was genügt, um die Spannung in den Drähten zu 
lösen. Dadurch wird es möglich, die Formen zweimal täglich zu 


5 


verwenden. Bei gewöhnlichen Stahlbetonmasten können die Formen | 
noch öfter benutzt werden. Der Dampf wird durch den mittigen- 
Hohlraum eingeführt. Die Temperatur darf nicht zu rasch erhöht 
werden. Am gleichmäßigsten wirkt die Dampfbehandlung, wenn 
die Maste in einer besonderen Dampfkammer erwärmt werden # 
können. Auf Bild 2 hängt über der Doppelform eine hölzerne W 
Haube, die bei der Dampfbehandlung auf die Form herabgelassen 
wird. RR 

Als Oberflächenbehandlung kann das Einreiben mit einer Zement- 
schlempe von einem Teil Zement zu einem Teil Sand angewandt 
werden. Die Oberflächen können aber auch geschliffen werden. 
Man unterscheidet hierbei das trockene und das nasse Verfahren. | 
Beim trockenen muß unbedingt eine leistungsfähige Entstaubungs- I 
anlage vorhanden sein. Das Schleifen ist auf Bild 3 dargestellt. 


Bild 3, Oberflächenbehandlung durch trockenes Schleifen, 


Beim nassen Verfahren wird der Mast zunächst mit einem rauhen 


Stein abgeschliffen, um das grobe Korn freizulegen. Dann wird 
mehrmals geschlämmt. Beim nachfolgenden Schleifen mit einem 
feinen Schleifstein wird durch den Schaft des Steines Wasser zu- 
geführt. Wird ein besonders feiner Stein verwendet, dann kann 
man fast eine Politur erreichen. Es fragt sich aber, ob sich die 
Mühe lohnt, da die Politur im Freien sehr bald nachläßt. 

In großen Städten wird es infolge der zahlreichen Versorgungs- 
leitungen oft Schwierigkeiten bereiten, die Lichtmaste zu gründen, 
ohne die Leitungen zu verschieben. Da solche Leitungsverlegungen 
zeitraubend und kostspielig sind, wurde ein verstellbares ge- 
kröpftes Gründungsglied entwickelt, Bild 4. Es hat die Form eines - 


Veränderlich 
B x K 


»/ypische Behinderung 


m 70 cm > 


Bild 4. Gründung bei Behinderung durch Versorgungsleitungen, 


umgekehrten L, dessen waagerechter Schenkel mit Schlitzen ver- 7 
sehen ist. In diese Schlitze werden die aus dem Mast heraus- 

ragenden Bewehrungsstäbe so eingefädelt, daß der Mast jede ge- ; 
wünschte Stellung einnehmen kann. 


en 


Weiß. 


Vermischtes 


= an einer vorgespannten Stahlbetontreppe!). 

e Zreppen einer Mädchenschule in East Ham in E 

aus vorgefertigtem und vorgespanntem NT 

wurden Einheitsglieder geschaffen, die in der waagerechten Pro- 

kt on 6,26 m lang sind und eine Breite von 86cm haben. Sie 
tehen aus der zehnstufigen Schräge und oben und unten an- 

ließenden Podesten. Die Podeste sind 23 cm dick, die Stufenhöhe 


Bild 1. Die Treppe nach der Beseitigung der Last. 


st 15 cm, die Stufenbreite 27,5 cm. Die Treppenschräge ist an der 
chwächsten Stelle 21 cm dick. Zwei dieser Kinheitsghoder Seite an 
eite bilden eine Treppe von 1,72 m Breite. Für die Schule wurden 
54 solcher Treppen gebraucht. Bild1 gibt eine Seitenansicht der 
Treppe, und Bild 2 zeigt die konstruktiven Einzelheiten. 
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von 4000 kg aufgebracht. Diese Last entspri i 

: pricht dem Gewicht des 
Putzes und der 1'/sfachen Nutzlast. Beim Versuch wurden ale 
und Seitenansicht durch Vergrößerungsgläser beobachtet, aber es 
wurden keine Risse festgestellt. Die senkrechten Durchbiegungen 


IN 


Bild 3. Bruchriß. 


in Trägermitte waren rechts 2,5 mm 


20m ee ZAM 
2 \ 626m 
| Zingeführtes Ende mit Muter und! Anker 
| 1 12x28 cm Anker Zingeführtes Ende mit Multer und! Anker 
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<A 10:38 0m Anker 


ara habe dienach der "x 


ausgemörfelf wird“ 


und. links 5,9 mm. Nach der Erhöhung 
der Last auf 7100 kg wurde ein Riß in 
Trägermitte entdeckt. Bei einer Last 
von 12200 kg entstanden in Abstän- 
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T den von 60cm Risse quer über die 
ganze Unterfläche. Jeder Riß war etwa 
0,8 mm weit und erschien an der 
Seitenansicht in einer Tiefe von etwa 
12 cm. Die Durchbiegung in der Mitte 
war 22 mm. Nunmehr wurden zur Ver- 
stärkung der Last in der Mitte zehn 
Schwellen von den Podesten nach der 
Schräge verlegt. Die Durchbiegung 
stieg mit jeder verlegten Schwelle 
stetig auf 34 mm, und die Risse öffne- 
ten sich auf 2,Amm. Nach der Ver- 
legung einer weiteren Schwelle trat 


1.50 Mm 


. Mauerfucht 


Zingefuhrtes Ende mit Muiterund Anker ! | 
Re 


167 M 


167m 
It 4 hochw Rundställe 2Zmmg 


Bild 2. Einzelheiten der vorgespannten Treppe. 


Die Treppen sind mit hochwertigem Rundstahl vorgespannt. Die 
"Stäbe wurden eingefettet in Filz gewickelt und vor dem Betonieren 
in der Form befestigt. 3 geknickte Stäbe ® 25 mm gehen durch 
das untere Podest und die Schräge, und 4 Stäbe ® 22 mm liegen 
im oberen Podest. Die Muttern an den Enden der Stäbe lehnen 
‘sich gegen 38 mm dicke Platten aus gewöhnlichem Stahl. Die Druck- 
festigkeiten des Betons mit einem größten Korn von 19 mm und 
"einem Wasserzementwert von 0,4 waren an 15-cm-Würfeln nach 
7 Tagen 390, nach 14 Tagen 435 und nach 35 Tagen 465 kg/cm?. 
Der Beton wurde durch Tauchrüttler und durch außen an der Form 
befestigte Rüttler verdichtet. Vor dem Spannen der Bewehrung 
'war eine Betonfestigkeit von 200 kg/cm? erforderlich. Mit dem 
Vorspannen wurde daher erst 14 Tage nach dem Betonieren be- 
gonnen. Die 25er Stäbe wurden von jedem Ende aus auf 6500 kg/cm? 
gespannt, wobei der Knick als Festpunkt betrachtet wurde. 

Ein solches Einheitsglied wurde auf eine Spannweite von 6,15 m 
bis zum Bruch belastet. Die Probebelastung fand 43 Tage nach der 
Herstellung statt. Die Durchbiegungen unter leichter Belastung 
wurden auf 2 Meßvorrichtungen aufgezeichnet, und außerdem 
wurden die Senkungen von Meßlatten, die am unteren Auflager, in 
der Mitte der Spannweite und 60cm vor dem oberen Auflager 
befestigt worden waren, durch Nivellierinstrumente gemessen. Be- 
lastet wurde die Treppe durch Betonfertigteile und Schwellen. Es 
wurde zusätzlich zum Eigengewicht eine gleichmäßig verteilte Last 


1) Auszug aus Coner. Constr. Eng. 48 (1953), Heft 3, 5. 117. 


plötzlich der Bruch an der dritten 
Stufe vom: unteren Podest her ein. 
Der Riß in der Unterfläche erweiterte 
sich stark (Bild3), und die unteren 
Enden der Stufen rutschten etwa 
7.5 em nach dem unteren Podest 
hin. Die Bruchlast entsprach der stän- 
digen Last, einer Verkehrslast von 
490 kg/m? und einer gleichmäßig ver- 
teilten Last von 9000 kg über der Schräge. Gleich nach der Ent- 
fernung der Last erholte sich der Träger sichtlich mit teilweiser 
Schließung des Hauptrisses. Bild 1 zeigt den Träger nach der Be- 
seitigung der Last. Die errechneten Betonspannungen in Träger- 
mitte unter der Gebrauchslast nach Abzug von 16% für Kriechen 
und Schwinden, waren 81 kg/cm? am oberen Rand der Schräge und 
16 kg/cm? an ihrem unteren Rand. Unter der Bruchlast wurde die 
Betondruckspannung am oberen Rand der Schräge zu 290 kg/cm? 
und die Zugspannung im Stahl zu 9600 kg/cm? errechnet. Weiß. 


Bau einer Stahlbetontribüne in Argentinien. 


Die Tribüne für den Jockey-Club in der Stadt Corrientes (Argen- 
tinien) konnte ganz aus dem Wesen des Stahlbetons heraus ge- 
staltet werden. 8 zweistöckige Rahmen mit einem 12,5 m langen 
Kragarm für das Dach bilden das Grundtragwerk des Baus. Ihre 
gegenseitigen Abstände nehmen nach architektonischen Gesichts- 
punkten von der Mitte nach den Seiten der Tribüne von 5,2 m auf 
3,4m ab (Bild 1). 

Die Trägheitsmomente der verschiedenen Kragarme sind 
auf die Belastungsbreite des einzelnen Rahmens abgestimmt, daß 
am Rande der Auskragung überall die gleiche Durchbiegung auf- 
tritt. Im übrigen haben die Kragarme mit den sie unmittelbar 
stützenden Säulen die Form eines Bumerangs. 

Die Rahmen sind nach dem Verfahren von Guldan berechnet, 
Als Unbekannte sind 5 Knotenpunktverdrehungen und 2 Stock- 
werkverschiebungen der Säulen angenommen. Die Gleichungen 
wurden getrennt für senkrechte und waagerechte Lasten gelöst. 


so 
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Als Verkehrslasten wurden eingesetzt für die Tribünen 800 kg/m’, 
für das Dach 400 kg/m? und als Windlast 125 kg/m’. 

Die Kragarme haben alle die gleiche Höhe von 25 cm am Krag- 
ende und 125m an der Einspannstelle, ihre Breite nimmt zum 


Bild 1. Tribüne für den Jockey-Club in Corrientes, Argentinien, 


Kragende hin ab und zwar bei den stärksten Rahmen von 35 auf 
22cm. Der Kragarm hat im unteren Teil eine Druckplatte mit 
gleichbleibender Breite aber von 15 bis 9 cm veränderlicher Dicke. 
Er ist an seiner Wurzel mit 15 I 28 mm Zugstäben und 4 5 24 mm 
Druckstäben. am Kragende mit 3 28 bzw. 2 518 bewehrt. 

Die Dachdecke zwischen den Kragträgern ist zur Verminderung 
des Eigengewichts gewölbt. Sie ist 4,5 cm dick und doppelt bewehrt 
mit Stäben X 6mm in 20cm Abstand. 

Das Kragmoment von 156.3 tm wird von der Säule und von dem 
mächtigen Träger unter den Setzstufen gemeinsam aufgenommen 
und zwar entsprechend deren Trägheitsmomenten so, daß der 
Träger 150 tm übernimmt und auf die Säule 6.3tm entfallen. Die 
freistehenden Säulen können deshalb schlank sein und stören nicht 
den Eingang. Der hohe Träger aber hat unter den Setzstufen gut 
Platz. ; 

Um Schalung zu sparen wurden die Setzstufen als Fertigteile her- 
gestellt. 

Trotz ziemlich ungünstiger Gründungsverhältnisse (Tonboden) 
sind bei der Baudurchführung glücklicherweise keine Risse auf- 
getreten. 

Die Tribüne wurde von der Bauunternehmung Baggini, Gerding, 
Bellora S.R.L. ausgeführt. Entwurf sowie statische Berechnung 
stammen vom Verfasser. Schmiden, Buenos-Aires. 


Hohe Güteanforderungen an Spannstähle. 


Die Deutsche Bundesbahn hat auf Grund ihrer Erfahrungen 
verfügt, daß Stähle, die für Spannglieder von Spannbeton- 
tragwerken werwandt werden sollen, bis auf weiteres den 
nachstehenden, sonst im allgemeinen nicht üblichen Abnahme- 
prüfungen unterworfenn werden. Die Schriflleitung. 


Vorläufige technische Lieferbedingungen der Deutschen Bundesbahn 
für Vorspannstähle von Spannbetontragwerken 

HVB 48 Ibb 53 v. 30.3. 53. 

Vorbemerkung 

Die ..Vorläufigen technischen Lieferbedingungen der Deutschen 
Bundesbahn für Vorspannstähle von Spannbetontragwerken“ gelten 
nur für solche Vorspannstähle, die den Forderungen der DIN 4227 
entsprechen und die zugelassen sind. 

Die Herstellerwerke dürfen die nach diesen vorläufigen tech- 
nischen Lieferbedingungen der Deutschen Bundesbahn geprüften 
Stähle auch Dritten gegenüber als ..durch die Deutsche Bundes- 
bahn nach deren technischen Lieferbedingungen abgenommen“ be- 
zeichnen. Dabei sind aber die Abnehmer in jedem Einzelfalle aus- 
drücklich darauf hinzuweisen, daß die Bundesbahn mit dieser 
Abnahme keine Verantwortung für irgendwelche Mängel der Stähle 
Dritten gegenüber übernimmt (vgl. Ziff. 6.2). 

Für die Lieferung von Spannstählen für Spannbetonschwellen 
gelten besondere Bedingungen der Deutschen Bundesbahn. 

1. Allgemeines 

1.1 Die Vorspannstähle können als warmgewalzte Stäbe oder 
Drähte, als kaltgezogene Drähte oder als vergütete Drähte her- 
gestellt sein. Dünne kaltgezogene Drähte 
Seilen weiterverarbeitet sein. 


können zu Litzen und 


Vermischtes 


% Der A 


BETON- UND STAHLBETONBAL 


1.2 Die nachstehend unter 3.1 bis 3.5 geforderten Abnahme- 
prüfungen werden von den Abnahmeämtern der Deutschen Bun- 
desbahn im Lieferwerk auf dessen Kosten durchgeführt. - 

1.3 Die Abnahmeprüfung durch die Deutsche Bundesbahn er- 5 
streckt sich vorerst auf die Herstellung der gebräuchlichsten # 
Spannstähle. E' 

1.4 Das Erschmelzungsverfahren, die chemische Zusammen- N 
setzung der Spannstähle (Richtanalyse) und das Grundsätzliche 
über das Fertigungsverfahren sind dem Eisenbahn-Zentralamt 
Minden (Westf.) mitzuteilen. Werden die Legierungen oder das 
Verfahren geändert, so hat das Lieferwerk das Eisenbahn-Zentral- 
amt hiervon zu unterrichten. Diese Mitteilungen werden von der N 
DB gegenüber Dritten vertraulich behandelt. E 
2. Probeentnahme . 

2.1 Die Abnahmeprüfungen müssen grundsätzlich jede Schmel- 
zung erfassen. a 

Darüber hinaus sind bei kaltgezogenen und vergüteten Stählen 
von jeder Arbeitsschicht Proben zu entnehmen, und zwar für jede 
Abmessung und Güte des herzustellenden Vorspannstahls. Werden ; 
in einer Schicht Stähle aus verschiedenen Schmelzungen verarbeitet. # 
so sind zur Erfassung der verschiedenen Schmelzungen entsprechend | 
mehr Proben zu entnehmen. “ 

2.2 Die Gesamtzahl der Proben richtet sich nach dem Umfang 
der Prüfungen, wobei für jede der nachstehend angegebenen Prü- 
fungen Proben vorzusehen sind, und zwar j 
a) zur Feststellung der mechanischen Gütewerte nach Ziff. 3.1: 

schmelzungs- bzw. schichtweise, jedoch je Schmelze mindestens 

3 Proben; E: 
b) für den Dauerversuch nach Ziff. 3.2: jährlich einmal Proben in 

ausreichender Zahl; D 
c) für den Kriechversuch nach Ziff. 3.3 (Dauerstandversuch über I 
100 Stunden): einmal wöchentlich (nach Möglichkeit jedoch von 
jeder Schmelze) Proben in ausreichender Zahl; 
d) für den Zugversuch nach vorausgegangenem einmaligem Hin- 
und Herbiegen nach Ziff. 3.4: schmelzungs- bzw. schichtweise, # 
jedoch je Schmelze mindestens 3 Proben; 0 
e) für den Hin- und Herbiegeversuch bis zum Bruch nach Ziff. 3.5: 
schmelzungs- bzw. schichtweise, jedoch je Schmelze mindestens % 

3 Proben. MH 

2.21 Litzen und Seile sind nach Ziff.3.1 bis 3.3 zu prüfen. 
Außerdem sind an den einzelnen Drähten vor dem Verseilen die # 
Prüfungen nach Ziff. 3.1 bis 3.5, ausgenommen nach Ziff. 3.3, vor- 
zunehmen. bi 

2.22 Bei Stählen mit einem Durchmesser von 8mm und mehr. 
werden die Hin- und Herbiezeversuche nach Ziff. 3.4 und 3.5 durch { 
die Faltprobe nach DIN 1605. Blatt 4. ersetzt. i 

2.23 Um bei warmgewalzten Stählen die Lunkerfreiheit zu ge- 
währleisten. hat der Abnahmebeamte vom Knüppelmaterial aus 
dem Kopf der Blöcke Proben zu entnehmen. Werden Lunker beob- 
achtet. so sind von Walzlängen dieser Schmelzung zusätzlich weitere, 
höchstens jedoch 20 Proben für den Zugverbrauch nach DIN 50 146° 
zu entnehmen, um das Ausmaß dieses Fehlers am fertiggewalzten | 
Material festzustellen. Je nach dem Ausmaß der Versager aus 
diesen Proben sind die fehlerhaften Stäbe in den Herstellerwerken 
auszusortieren. 

2.24 Die vom Abnahmebeamten zur Prüfung bestimmten Ver- 
suchsstücke dürfen keiner Wärmebehandlung mehr ausgesetzt. 
werden. Die Versuchsstücke sind so abzutrennen. daß die Eigen- 
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schaften der Proben nicht beeinflußt werden und kalt zu bearbeiten. \ 
Jeder Probestab muß deutlich gestempelt und bezeichnet sein. = | 

2.25 Bei nachbehandelten (kaltgezogenen und vergüteten Stäh- t 
len) überzeugt sich der Abnahmebeamte an den Temperatur-Meß- ° 
geräten von der Gleichmäßigkeit der einzelnen, bei der Behandlung 
angewendeten Verfahren. 


| 
. 
3. Art und Umfang der Prüfungen 3 
3.1 Feststellungder mechanischen Gütewerte 
Die mechanischen Gütewerte (Bruchfestigkeit und Streckgrenze) | 
sind durch den Zugversuch nach DIN 50146 festzustellen. Dabei 
ist die Bruchdehnung dio zu messen. Außerdem ist wöchentlich, 
nach Möglichkeit schmelzungsweise die technische Elastizitätsgrenze 
99,91 nach Din 50143 sowie bei Stäben mit 8mm & und darüber 
die Bierbarkeit durch den Faltversuch am unbearbeiteten Stab nach 
DIN 1605, Blatt 4, mit d=5.a zu ermitteln. Der erreichte Biege- 
winkel beim Anriß bzw. Bruch ist festzustellen. Die Stähle müssen 
beim Faltversuch einen zähen Verformungsbruch zeigen. | 
32 Dauerversuch. Dauerversuche sind bei allen Stählen 
in dem Zustand ihrer Verwendung im Bauwerk durchzuführen. Die | 
Prüflänge soll bei allen Stählen mindestens gleich dem 20fachen 
Durchmesser sein. Die Dauerversuche sind nach dem „Wöhler- 
Verfahren“ bis zu 210% Lastspielen durchzuführen. Pr 
Als Unterspanung o„ wird 0.55 op oder 0,75:0, festgesetzt, 
wobei der kleinere Wert maßgebend ist, als Oberspannung 
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bearbeiteten Stahl bei Raumtemperatur durch- 


Blänge beträgt für Stäbe aus St85 und St 90 mit 
a Gewinde in Anpassung an die vorhandenen Einrich- 
Abnahme der Stäbe für Eisenbahnschwellen 2,0 m von 
ter bis Mitte Mutter. Größere Meßlängen bis etwa 8.0 m 
sonders für Litzen und Drahtseile — wünschenswert. Die 


ig eit der Meßgeräte muß Y/ıo mm betragen. Die Messung 
> Minuten nach Aufbringen der Last P—=0,6:0p zu beginnen. 
Zeitdauer der Messungen über 100 Stunden ist im logarith- 
en Maßstab aufzutragen. Die Kriechkurve ist in einem Linien- 
einzutragen, bei dem der Zeitdehnungsmaßstab 1 cm = 0,004% 
, In der Zeit nach der 6. bis zur 60. Minute nach Lastaufgabe 
„die Zeitdehnung 0,016%, nach der 1. bis einschließlich 
= nde 0,008% betragen. Durch Zwischenablesungen ist die 
iechkurve möglichst genau festzulegen. N 

recks Feststellung der Zeitdehnung über einen längeren Zeit- 
hnitt sind jährlich Kriechversuche über eine Zeit von 0 bis 
Stunden zu wiederholen. 
ugversuch nach vorausgegangenem ein- 
mHin-undHerbiegen. Dieser Versuch dient dazu, 
uß von Verbiegungen beim Herstellen und Verlegen von 
liedern aus Drähten unter 8mm Durchmesser auf das 
ten ggeeet Drähte beim Biegen mit nachfolgendem Strecken 
tteln. 

er Versuch ist am unbearbeiteten und nicht angerosteten Spann- 
durchzuführen. Der Spannstahl ist um einen Dorn mit einem 
messer von 5'd (d = Durchmesser des zu prüfenden Stahls. 
volle Millimeter abgerundet) um 90° federnd zu biegen, dann 
' Gerade zurückzubiegen und anschließend bis zum Bruch zu 
ten. 

_ Abfall der Bruchfestigkeit nach dem Biegeversuch darf 
stens 8% der tatsächlich erreichten Bruchfestigkeit vor dem 
ersuch betragen. 

‚> Hin- und Herbiegeversuch bis zum Bruch. 
ser Versuch dient zur Prüfung der Verformbarkeit von Vor- 
nnstählen mit Durchmessern unter 8 mm. ; 
Der Versuch ist am unbearbeiteten und nicht angerosteten Spann- 
hl durchzuführen. Der Spannstahl ist um einen Dorn mit einem 
lbmesser von 

2,5 d bei kalt gezogenen Drähten, und von 

5,0-d bei vergüteten Drähten 

= Durchmesser des zu prüfenden Stahls, auf volle Millimeter 
erundet) um 90° nach jeder Seite, bezogen auf den geraden 
tab, bis zum Bruch hin- und herzubiegen. Die Anzahl der bis 
Bruch ertragenen Biegungen soll bei einer Spannstahlsorte 
nnähernd gleich sein. 


Zum 


. Behandlung der geprüften Stähle 

4.1 Entsprechen die Ergebnisse aller Versuche den gestellten 
Anforderungen, so gelten die Spannstähle als bedingungsgemäß. 
Für jede Fehlprobe sind 2 Ersatzproben aus derselben Lieferung 
"zu entnehmen. Entspricht eine von diesen wiederum den Anforde- 
rungen nicht, so wird der Spannstahl der betreffenden Schmelzung 
bzw. Schicht zurückgewiesen. 

4.2 Die abgenommenen Vorspannstähle sind zu kennzeichnen. 
[Bei Spannstählen, die in Ringen angeliefert werden, ist jeder Ring 
mit einem dauerhaften metallischen Anhänger zu versehen, auf 
‚dem das Herstellerwerk, die Schmelzungsnummer, der Fertigstel- 
lungstag und der Abnahmestempel des Abnahmeamtes einzuschlagen 
ind. Dickere Stäbe aus abgenommenen Serien sind mit einem 
werhaften gelben Farbstreifen zu versehen. 

4.3 Den vorstehenden Bedingungen nicht entsprechende Spann- 
stähle sind so zu bezeichnen, daß sie als abgelehnt zu erkennen 
‚sind, ohne für andere Zwecke unbrauchbar zu werden. 
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Es. Verankerungen i 
_ Die vorstehenden Abnahmeprüfungen erstrecken sich nicht auf 
die zusätzlichen Beanspruchungen der Spannstähle bei den ver- 
schiedenen Arten der Verankerung im Bauwerk. 

| 6. Gewährleistung 

‘ 6.1 Die Spannstähle müssen die in den vorstehenden technischen 
"Lieferbedingungen verlangte Beschaffenheit haben, gleichgültig ob 
sie nach den vorstehenden Bedingungen von der Bundesbahn stich- 
probenweise geprüft wurden oder nicht. 

62 Durch die Abnahme entlastet die Bundesbahn das Her- 
stellerwerk nicht in seiner Haftung für die bedingungsgemäße 
Lieferung seiner Erzeugnisse, gleichgültig ob es sich um Lieferun- 
gen für die Bundesbahn oder um Lieferungen für Dritte handelt. 

6.3 Zeigen später einzelne Teile trotz der vorstehenden stich- 
probeweisen bahnamtlichen Prüfung bedingungswidrige Werkstoff- 
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Zerstörungsfreie Prüfung des Betons. 


— Internationale Aussprache — m 
Die RILEM, REUNION INTERNATIONALE DES LABO 


AUX ET LES CONSTRUCTIONS, eine zwanglose Vereini; 
führender Materialprüfer, hat in ihrer letzten Sitzung, an der die 
Leiter der Materialprüfungsanstalten von 15 Ländern teilgenomm m 
haben, beschlossen, ein internationales Kolloquium nach Paris 
zuberufen mit dem Thema „Zerstörungsfreie Prüfung des Beto 
Zu dieser Veranstaltung sind alle willkommen, die Erfahrungen 
mit solchen Prüfungsverfahren haben, sowie alle, die an diesen 
Verfahren besonders interessiert sind. Den Teilnehmern an diesem. 
Kolloquium soll eine Übersicht über das vorhandene Schrifttum auf 
Mikrofilm geliefert werden. ö ER 

Das Kolloquium soll in der Woche zwischen dem 11. und 17. 

nuar 1954 in Paris stattfinden, und zwar in den Laboratoires 
Bätiment et des Travaux Publies, 12 rue Brancion, Paris ! 
Zwei Tage sind vorgesehen für Berichte und ein dritter Tag 
die Aussprache darüber und für die Schlußfolgerungen. Weite 
Auskunft erteilt der Direktor der genannten Pariser Versuchs 
anstalt, M. Robert L’Hermite. 
Folgende Themen sind vorgesehen: 
A) Ultraschallversuche 

1. Bestimmung der Fortpflanzungsgeschwindigkeit von lon 
tudinalen und transversalen Schwingungen, Rayleigh-Welle 
Dämpfung. 

a) an Probekörpern, 
b) in Bauteilen. 7 

2. Auswertung der er 
stellung von Fehlern, Rissen, Unstetigkeiten und Flickstellen, 
Änderungen der Zusammensetzung und des Wassergehaltes 
usw. B; 

3. Beziehungen zwischen der Fortpflanzungsgeschwindigkeit Een £ 
Schallwellen, dem Elastizitätsmodul und der Festigkeit. Be, 

4. Anwendung des Ultraschallverfahrens auf andere Stoffe, 
Böden und Felsen. ) 

B) Bestimmung der Oberflächenhärte 

1. Rückprallversuche, dazugehörige Geräte. 

2. Eindrückversuche, dazugehörige Geräte. 

3. Vergleich der Ergebnisse von Messungen der Oberflächen- 
härte, Ultraschallmessungen und von Messungen der Bruh- 
festigkeiten. 3 Rn 

C) Versuche mit Hilfe von Gammastrahlen und 
mit Neutronen. 

1. Bestimmung der Dichtigkeit durch Gammastrahlen. BE: 

2. Bestimmung des Wassergehaltes durch Beschießung mit Neu- 
tronen. 2 


Zuschriften an die Schriftleitung 


(Ohne Verantwortung der Schriftleitung)P4 


Seltenhammer: Die praktische Anwendung des n-freien 
Traglastverfahrens zur Bemessung rechteckiger Stahlbeton- 
querschnitte bei reiner Biegung. B.u.St.48 (1953), Heft5, 

S. 110 bis 116 u. Heft 6, S. 144 bis 146. 


Vorwort der Schriftleitung. 

Die nachstehende Zuschrift aus Australien ist ein weiterer 
Beitrag dafür, wie sehr der Mangel empfunden wird, daß die 
Kenntnis über den wahren Spannungs-Dehnungszustand unter 
der kritischen Last noch immer unsicher ist und welche Bedeutung 
deshalb einer Untersuchung wie der Dr. Seltenhammers zukommt; 
aber auch den verfeinerten Versuchen zur Messung des tatsächlichen 
Spannungszustandes mit dem Ziele, die in der Zuschrift erwähnten 
Widersprüche zu ‚beseitigen. 


2 


# 


Die Arbeit von Seltenhammer ist hier mit großem Interesse 
gelesen worden, und man ist der Meinung, daß Dr. Seltenhammer 
allen denen, die an der Anwendung und Theorie des n-freien Ver- 
fahrens oder des Traglastverfahrens interessiert sind, einen aubßer- 
ordentlichen Dienst erwiesen hat durch seine gründliche Unter- 
suchung des Einflusses bei einer Änderung der Grundparameter. 

Eine Entwurfsmethode, die der von Dr. Seltenhammer sehr ähn- 
lich ist, wurde von dem Autor und von Professor A. Burn‘) ?) vor- 
geschlagen. Es wurde angenommen, daß ein Balken seine maximale 
Last erreicht hat, wenn entweder die Zugdehnung im Stahl oder 
die Druckstauchung im Beton den Grenzwert erreicht, Es war 


1) Blakey, F. A., Study of the ultimate flexural strength of reinforced concrete beams. 
Aust. Journal of Applied Science 2 (3): 344—357 (1951). 2 

2) Blakey, F. A., Discussion of paper by S. D. Lash and J. W. Brison. Journal A.C.I, 22 
(4): 472—5/472—7 (1950). 


jedoch sehr schwierig, einen angemessenen Grenzwert für &,, die 


Vermischtes, Bücherschau, Eingegangene Bücher 


Stauchung im Beton, festzusetzen. Dr. Seltenhammer hat den Wert. 


3% vorgeschlagen, wobei dieser Wert vermindert werden soll für 
Beton geringerer Güte als B225. Von anderer Seite?) *) ist 3,6% 


und 3,8% vorgeschlagen worden, und der Verfasser hat 7% ge- 


messen an Stahlbetonbalken mit einer Betonprismenfestigkeit von 
nur etwa 100 kg/cm?. 

Dr. Seltenhammers Vorschläge scheinen gleichbedeutend damit 
zu sein, daß der Grenzwert für die Betonstauchung vergrößert 
werden sollte mit wachsender Betonfestigkeit. Von anderer Seite 
wird jedoch angenommen, daß das Umgekehrte auch zulässig sei 
und daß höhere Dehnungen in Beton mit geringerer Festigkeit 


zugelassen werden könnten, weil die plastische Formänderung 


größer ist. Der Verfasser glaubt, daß der Betrag der Grenz- 
stauchung verschieden sein könnte bei verschiedenen Abmessungen 


- (Breite und Höhe) des Balkens, bzw. daß der Betrag kleiner würde 


für hohe und schmale Balken als für niedrige oder breite. 

Die Wahl eines passendes Wertes für die Betonhöchstdehnung 
ist jedoch kein sehr schwerwiegendes Problem, weil fast alle Stahl- 
betonbalken, die auf Biegung beansprucht werden, durch Über- 
schreitung der Fließgrenze im Stahl zu Bruch gehen. Wenn man 
die Bemessung so vornimmt, daß der Bruch im Beton bei Druck- 
beanspruchung eintritt, dann ist die erforderliche Zugstahlmenge 
fast immer viel größer als in der Praxis ohne Schwierigkeiten 
untergebracht werden kann. 

Die Bruchmöglichkeit bei Druckbeanspruchung im Beton ist von 
weit größerer Bedeutung bei Säulen unter Druck- und Biege- 
beanspruchung. Eine Untersuchung solcher Konstruktionen in ähn- 
licher Weise, wie Dr. Seltenhammer Balken unter reiner Biegung 


untersucht hat, würde von sehr großem Interesse sein. 


Dr. F. A. Blakey, Victoria. 


3) Chambaud, Y., Theorie elasto-plastique et methode de caleul ä coefficient de seeurit€ 
constant. Annales de l’Institut Technique du Batiment et des Travaux Publics (61) 1949. 
a) Hohnestad, E., Study of Combined Bending and Axial Load in Reinforced Concrete 
Members. University of Illinois, Engineering Experiment Station Bulletin 399 (1951). 


Erwiderung. 

Die Bemerkungen der Zuschrift über die anzunehmenden Grenz- 
werte für die Betonstauchung zeigen neuerlich, daß über die das 
Traglastverfahren kennzeichnenden grundlegenden Materialeigen- 
schaften in Fachkreisen noch keine restlose Klarheit herrscht. Diese 
"Tatsache war ja vor allem Anlaß für meine Untersuchungen und 
die bei Ausarbeitung des Bemessungsbehelfes verwendeten An- 
nahmen sind daher lediglich so aufzufassen, daß sie mir persönlich 
am wahrscheinlichsten erschienen. In meinem Aufsatz ist ausdrück- 
lich darauf hingewiesen, daß andere Ausgangszahlen ebensogut 
möglich sind, und das Bestehen derartiger anderer Auffassungen 
bildet geradezu die Grundlage meiner Untersuchung. An Hand der 
Diagramme meines Aufsatzes kann jedermann leicht abschätzen, 
welche Veränderungen der Rechenergebnisse durch die Abwandlung 
der grundlegenden Annahmen zu erwarten sind. Dies war der 
Hauptzweck meiner Veröffentlichung und ich freue mich, aus obiger 
Zuschrift feststellen zu können, daß eine derartige Untersuchung 
als Beitrag zur Klärung noch offener Fragen des Traglastverfahrens 
für nützlich angesehen und sogar eine Erweiterung auf kombinierte 
Druck-Biegung angeregt wird. Dr. Seltenhammer. 


Druckfehlerberichtigung. 
Deutscher Ausschuß für Stahlbeton Heft 106, Rüsch, Fahrbahn- 
platten von Straßenbrücken, Berechnungstafeln für Lasten 
nach DIN 1072, Straßen- und Wegebrücken, Lastannahmen. 
1. Auflage. 

Für die 1. Auflage des Heftes 106, die eine Reihe von Druck- 
fehlern enthielt, hat der Deutsche Ausschuß für Stahlbeton eine 
Druckfehlerberichtigung anfertigen lassen, die durch den Verlag 
Wilhelm Ernst & Sohn kostenlos bezogen werden kann. 

Die 2. Auflage*) des Heftes 106 enthält außer den Berichtigun- 
gen noch einige wertvolle Ergänzungen des Textes. 

Schriftleitung. 

*) Berlin 1953, Wilh. Ernst & Sohn. 


Berichtigung 
zu Smoltcezyk, Druckberechnung in einem Silotrichter. 
B.u. St. 48 (1953), Heft 8, S.192, 

Herr Ingenieur Hans Horch, Saarlouis, macht darauf aufmerksam, 
daß in dem Aufsatz von Smoltezyk „Druckberechnung in einem Silo- 
trichter“ in Heft dieses Jahrgangs die Bilder 3 und 7 fehlerhaft sind. 
Wir werden im Jahrgang 1954 eine Berichtigung bringen. 


„Beton- und Stahlbetonbau‘‘, Lizenz Nr. 271, Verlag von Wilhelm Ernst & 
Erich Bornemann, 
Berlin-W ilmersdorf. Für den Anzeigenteil verantwortlich: Otto Swoboda, 
Nachdruck, fotografische Vervielfältigungen, fotomechanische Wiedergabe 


Sohn, Berlin-Wilmersdorf, Hohenzollerndamm 169. Fernsprecher: 871556. Schriftleitung: Reg.-Baumeistera.D, 


Wiesbaden-Eigenheim, Prinz-Nikolas-Str. 19 d Reg.- i \ 
Berlin-W ilmersdorf, Anzeigenpreisliste Nr, 2. H. a Re a 


von ganzen Heften 


geschäftsführendes Vorstandsmitglied des Deutschen Beton-Vereins, (16) 


BI CRRON 


BETON- UND STÄHLBETONE 
48. Jahrgang Heft 12 Dezember 


Bücherschau 


Barth, Rudolf: Grundwerte für das Cross-Verfahren unter be 
sonderer Berücksichtigung . veränderlicher Trägheitsmomente 
über die einzelne Stablänge. 94 $. mit 42 Bildern und 60 Tafeln. 
Berlin 1953, Wilh. Ernst & Sohn. Geh. DM 10,—. ef 

Den Hauptbestandteil des Buches bilden die insgesamt 60 Tafeln, | 
in welchen für Stäbe mit veränderlichem Trägheitsmoment die für} 

das Cross’sche Verfahren benötigten Grundwerte, d. h. Einflußzahlen, 9 

Übertragungsfaktoren und Steifigkeiten, zusammengestellt sind, 

nachdem in den einleitenden Kapiteln die Grundbegriffe, die Ab- I 

leitungen und die Anwendung der Tafeln an Hand von Beispielen 

erläutert sind. Es werden Stäbe mit einseitigen und beiderseitigen 

Endverstärkungen bei geradlinig oder parabolisch begrenzter 

Voutenform erfaßt, so daß das Tafelwerk ein willkommenes Hilfs- 

mittel in erster Linie für die Berechnung von Stahlbetonkonstruk- 

tionen darstellt. Die Benutzung dieser Tafeln, deren Umfang das 
in den übrigen Handbüchern vorhandene Maß weit überschreitet, 

ermöglicht die Anwendung des Cross’schen Verfahrens für Systeme I 

mit endverstärkten Stäben in ebenso einfacher Weise wie für’ 

Systeme mit Stäben von konstantem Trägheitsmoment. Barbre. 


| 
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Dittrich, Rudolf: Erfahrungen mit Betonstraßen. 10- bis 
15jährige Erfahrungen mit den Betonfahrbahndecken auf den 
Autobahnen. Ein Untersuchungsbericht. IV, 83 $S. mit 38 Bil 
dern u. 23 Tabellen im Text sowie 15 Taf. im Anhang. Berlir 
1953, Wilh. Ernst & Sohn. Geh. DM 12,—. 

Dieser umfangreiche Erfahrungbericht, der im November 1950 
abgeschlossen war, konnte erst jetzt mit Unterstützung des Fach- 
verbandes Zement e. V. in Köln und der Bau-Stahlgewebe G.m.b.H. 
in Düsseldorf gedruckt werden. In die Untersuchung wurden alleI 
in der sowjetischen Besatzungszone Deutschlands gelegenen Auto- I 
bahnstrecken einbezogen. Es handelt sich um 1378 km meist dop- 3 
pelbahnige Autobahnen. 

Als Kriterium für den baulichen Zustand der Betonfahrbahn 
decken wurden von Dittrich die mit freiem Auge gut sichtbaren 
Risse gewertet. Es wurde festgestellt, daß unter den vielen mög- 
lichen Einflüssen die Rissebildung vor allem auf die folgenden fünf I 
Faktoren zurückzuführen ist: 1. Untergrund bzw. Unterbau, | 
2. Plattenlänge, 3. Stahleinlagen, 4. Zement und 5. Beanspruchung. } 

In 12 Tafeln werden für jede Teilstrecke die Eigenarten der’ 
Trassierung (Lageplan, Längsschnitt, Krümmungsverhältnisse), die I 
Kunstbauten (Brücken und Auffahrten), die Kulturen und geolo- 
gischen Formationen, die Baufirmen, die verwandten Zemente und 
das Baujahr, die Anzahl der gebrochenen Platten, bezogen auf die 
einzelnen Fahrspuren, und die Anzahl der Risse je zerbrochene 
Platte angegeben. : 

Das Zusammenwirken der hauptsächlichsten Ursachen für die 
Rissebildung in den Betonfahrbahndecken auf den Autobahndecken 
ist.besonders deutlich aus dem Vergleich der Bilder 38 und 9 


sowie 10 zu erkennen. j 


Dittrich zieht aus seinen Untersuchungen die folgenden Folge-- 
rungen für weitere Maßnahmen: E| 
l. Erforschung des Einflusses des Untergrundes und Unterbaues, | 
Beschränkung der Plattenlänge in wirtschaftlicher Abwägung | 
mit den Kosten für Stahleinlagen und Dübel, 3 
3. Erforschung der Auswahlbedingungen für Zemente, 

. Änderung der Bau- und Ausschreibungsunterlagen nach den ge- 
wonnenen Erkenntnissen, | 


5. Verschärfte Auswahl der Deckenzemente, 
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6. Weiterführung der Erfahrungssammlung, 2 
7. Systematische und fortlaufende Auswertung aller Versuchs- 

strecken, Po 
8. 


Erforschung der Beziehungen zwischen Schwindung und Zug- 
festigkeitsbildung im jungen Beton. 


In einem Literaturverzeichnis sind allgemeine Streckenbezeich- 
nungen von Teilabschnitten der Autobahn in der Zeitschrift „Die 
Straße“ und einige wenige Aufsätze angegeben, die sich mit den 
behandelten Problemen befassen. 3 

Der Untersuchungsbericht konnte im vorliegenden Umfang aber 
nur an Hand der Aufzeichnungen des Verfassers erstattet werden. 
Er hat wertvolle Erkenntnisse geliefert. Vor allem aber hat 
Prof. Dittrich auch die Grundlage für eine weitere systematische 
Beobachtung und Untersuchung der Betonfahrbahndecken geschaffen 
und hierfür einen methodisch möglichen Weg gewiesen. E 


Schlums. 2 


te . — Druck: H. Heenemann KG, Berlin-Wilmersdorf. — 
‚ einzelnen Beiträgen oder Teilen daraus nur mit Genehmigung des Verlages, 


